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Programm 
Mittwoch, 9. Oktober 2019 
 
 
13:30 Uhr Begrüßung 
Prof. Dr.-Ing. Christoph Heinzelmann (BAW) 
 
13:45 Uhr Aktuelle Empfehlungen des Arbeitskreises Numerik zur Berechnung der 
Standsicherheit mit der FEM durch Reduzierung der Festigkeitsparameter 
Prof. Dr.-Ing. Eugen Perau (Universität Duisburg-Essen) 
Im Vortrag werden die aktuell herausgegebenen neuen Empfehlungen des Arbeitskreises „Numerik in der Geotechnik“ zur Berechnung der Standsicherheit von 
geotechnischen Konstruktionen mit der FEM vorgestellt. Nach einer Übersicht werden 
die Vorteile einer Berechnung mit der FEM aufgezeigt, unterschiedliche 
Vorgehensweisen erläutert sowie konkrete Empfehlungen zur Berechnung gegeben. 
Abgeschlossen wird der Vortrag mit einem Beispiel, das von verschiedenen Bearbeitern 
mit unterschiedlichen Softwarepaketen berechnet wurde. 
 
14:10 Uhr Variation der Festigkeitskennwerte am Beispiel der Zielbaugrube eines 
Wasserstollens 
Dr. sc.-techn. Jörg-Martin Hohberg (IUB Engineering AG, Bern) 
In den neuen Empfehlungen des AK 1.6 wird als «Methode B» die Phi-c-Reduktion 
ausgehend von bereits reduzierten Scherfestigkeiten erwähnt. Dies können im Felsbau 
Restwerte mit großem Unterschied zwischen Matrix- und Schichtfestigkeit sein. Wie 
am realen 3D-Beispiel einer Baugrube gezeigt wird, ergeben sich je nach 
Kennwertesatz unterschiedliche Versagensmechanismen. Schließlich wird zur 
Abklärung eines möglichen Firstniederbruchs im Stollen an einem Kluftscharmodell die 
reine c-Reduktion nach vorabgeminderten Reibungswinkeln vorgestellt. 
 
14:35 Uhr Bestimmung der Böschungsstandsicherheit mit einem dehnungsabhängigen 
Ansatz 
Dr.-Ing. Kornelia Nitzsche, Prof. Dr.-Ing.habil. Ivo Herle (Technische Universität Dresden) 
Die Mobilisierung der Scherfestigkeit in einer Gleitfläche ist nicht homogen und die 
Böschungssicherheit kann, wenn sie mittels Grenzgleichgewichtsmethoden bestimmt 
wird, unterschätzt werden. Im Vortrag wird ein Algorithmus vorgestellt, welcher die 
Entwicklung der Standsicherheit mit der Verschiebung in der Gleitfläche koppelt. Zur 
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15:00 Uhr Grundbruchberechnung mit der Finite-Elemente-Methode – Einfluss der 
Fließregel 
Ass. Prof. Dipl.-Ing. Dr. techn. Franz Tschuchnigg, Dominika Knitter M. Sc., Przemysław 
Nowakowski M. Sc. (Universität Graz) 
Als Alternative zur konventionellen Grundbruchberechnung bieten sich numerische 
Verfahren wie die Finite-Elemente-Methode an, wobei in dem Vortrag zwei 
unterschiedliche Formulierungen zum Einsatz kommen: Erstens Formulierungen, die 
auf Verschiebungsansätzen beruhen, und zweitens Formulierungen, die die 
Schrankentheoreme der Plastizitätstheorie als Grundlage haben. Der Vortrag diskutiert 
den Einfluss der Fließregel und zeigt, dass mit der Annahme von assoziierter Plastizität 
unter gewissen Voraussetzungen auf der unsicheren Seite liegende Grundbruchlasten 
errechnet werden. 
 
15:30 Uhr Pause 
 
16:15 Uhr Gekoppelte CFD-DEM-Simulation zum Verflüssigungsverhalten gesättigter 
sandiger Böden 
Manuela Kanitz M. Sc., Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe (Technische Universität Hamburg 
Ausgeprägte Porenwasserströmungen durch gesättigte tragfähige Böden können zur 
Verflüssigung des Bodenkörpers führen und somit zum Versagen mariner 
geotechnischer Strukturen. Die gekoppelte CFD-DEM Methode bietet die Möglichkeit, 
die Wechselwirkung der Bodenpartikel mit dem Fluid durch numerische Simulationen 
zu untersuchen. Es werden experimentelle Ergebnisse zur Verflüssigung an einer 
gesättigten Bodensäule mit den numerischen Ergebnissen der gekoppelten CFD-DEM 
verglichen und analysiert. 
 
16:40 Uhr Numerische Simulation von Drucksondierungen in schluffigen Böden mittels 
PFEM 
Dipl.-Ing. Laurin Hauser (Universität Graz) 
Bei In-situ-Erkundungsmethoden, wie beispielsweise der Drucksondierung, werden 
bodenmechanische Parameter basierend auf Korrelationen abgeleitet. In schluffigen 
Böden sind Letztere im Hinblick auf teildrainiertes Verhalten nach wie vor mit 
Unsicherheiten behaftet. Die numerische Simulation des Eindringvorgangs einer 
solchen Drucksonde mittels Particle Finite Element Method (PFEM) unter 
Berücksichtigung von großen Verformungen und Teildrainage trägt dazu bei, das 
Systemverhalten zu verstehen und die maßgebenden Einflussfaktoren auf die In-situ-
Messgrößen zur Verbesserung der Korrelationen zu identifizieren. 
 
17:05 Uhr Modellierung von großen Deformationen des Boden-Bauwerk-Kontakts in 
expliziten numerischen Simulationen 
Ass. Prof. Dr.-Ing. Hans Henning Stutz, Aarhus University, Dänemark 
Fai Su, M. Sc., Prof. Zhongxuan Yang, Zhejiang University, China 
Die Modellierung des Boden-Bauwerk-Kontakts wird oftmals mittels vereinfachter 
Coulomb-Reibungsmodelle durchgeführt. Diese Modelle sind nicht in der Lage, die 
volumetrischen Dehnungen zu erfassen, und können die Spannungsänderungen im 
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Kontakt nicht abbilden. Neuere hypoplastische Kontaktbeschreibungen sind dazu in 
der Lage. In dem Vortrag wird diese Entwicklung im Hinblick auf explizite 
Berechnungen vorgestellt. Anhand ausgewählter Beispiele werden der Einfluss und die 
Möglichkeiten dieses Modells demonstriert. 
 
17:30 Uhr Zuverlässigkeitsbewertung in der Geotechnik 
Dr.-Ing. Wolfgang Betz, Dr. Iason Papaioannou, Prof. Daniel Straub, Eracons GmbH, 
München 
Dr.-Ing. Holger Heidkamp M. Sc., SOFiSTiK AG, Oberschleißheim 
Bodenparameter in der Geotechnik sind mit vergleichsweise großen Unsicherheiten 
behaftet. Diese können in einem vollständig probabilistischen Sicherheitsnachweis 
umfassend und ortsspezifisch abgebildet werden. Solch ein probabilistischer Ansatz 
kann im Vergleich zum klassischen Nachweis mit Teilsicherheitsbeiwerten ein 
erhebliches wirtschaftliches Potenzial bieten. Es wird eine probabilistische Bewertung 
exemplarisch anhand von zwei Beispielen durchgeführt: Zum einen für ein bestehendes 
Fundament, um zu zeigen, wie dessen Zuverlässigkeit unter Einbezug vorhandener 
Informationen ermittelt werden kann. Zum anderen für einen Tunnel im 
konventionellen Vortrieb, um die Zuverlässigkeit der Spritzbetonschale zu bewerten. 
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Programm 
Donnerstag, 10. Oktober 2019 
 
 
08:30 Uhr Mobilisierter Erddruck auf Widerlager integraler Brücken 
Paul Vogel M. Sc., Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe (Technische Universität Hamburg) 
Die Boden-Bauwerk-Interaktion besitzt großen Einfluss auf die Bemessung integraler 
Brücken. Die Steifigkeit der Hinterfüllung wird aktuell durch obere und untere 
Grenzwerte des Erddrucks abgebildet, wobei wichtige Parameter, wie das zyklische 
Spannungs-Dehnungs-Verhalten infolge Temperaturschwankungen, teilgesättigter 
Bodenverhältnisse und  Verdichtungsprozesse, vernachlässigt werden. Der Einfluss 
dieser Parameter wird untersucht, um Empfehlungen für den Ansatz der Steifigkeit 
bzw. des einwirkenden Erddrucks zur Bemessung integraler Brücken abzuleiten. 
 
08:55 Uhr Parameterstudie zum Einfluss der Bodensteifigkeit und der Wandflexibilität auf 
den dynamischen Erddruck 
Dr.-Ing. Georgios Maltidis (Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe) 
Prof. Dr.-Ing. habil. Christos Vrettos (Technische Universität Kaiserslautern) 
Die in EN 1998-5 angegebenen Formeln für die Berechnung des dynamischen 
Erddrucks erfassen lediglich die beiden Grenzfälle einer nachgiebigen bzw. 
unnachgiebigen Stützwand und unterscheiden sich dabei um den Faktor 3.  Die 
Ergebnisse einer ausführlichen numerischen Parameterstudie sollen diese Lücke 
schließen. Der Einfluss der Wandflexibilität und der Bodensteifigkeit auf die Größe und 
Verteilung des dynamischen Erddrucks wird mittels der Finite-Elemente-Methode 
untersucht und daraus werden realitätsnahe Werte für die Dimensionierung von 
Stützkonstruktionen hergeleitet. 
 
09:20 Uhr Dynamischer Erddruck auf Wände: Beispiele aus der Praxis  
Prof. Dr.-Ing. Thomas Benz (HFT Stuttgart & Wechselwirkung – Numerische Geotechnik 
GmbH, Stuttgart) 
Dipl.-Ing. Andrej Mey (Wechselwirkung – Numerische Geotechnik GmbH, Stuttgart) 
Dipl.-Ing. (FH) Holger Jud, Smoltczyk & Partner GmbH, Stuttgart 
Der Vortrag gibt einen Überblick über Methoden, die in der Literatur für die 
Berechnung dynamischer Erddrücke aus Erdbebenbeschleunigungen vorgeschlagen 
wurden. Anhand von Beispielen aus der Praxis wird insbesondere auf die Bestimmung 
des dynamischen Erddrucks aus Finite-Element-Berechnungen eingegangen. Diskutiert 
wird hier u. a. der Einfluss des Materialmodells und der Dämpfung auf die berechneten 
Erddrücke. In dem betrachteten Fall einer Schwergewichtsmauer wird weiterhin die 
Ertüchtigung der Wand für den Lastfall Erdbeben numerisch untersucht. 
 
09:45 Uhr Prüfung und Optimierung von bahndynamischen Berechnungsverfahren 
 Dr.-Ing. Thomas Meier, Dipl.-Ing. Felix Günther (Baugrund Dresden Ingenieurgesellschaft 
mbH) Der Nachweis der sogenannten „dynamischen Stabilität“ für Eisenbahnstrecken gemäß 
Planungshilfe der DB Netz AG, beruhend auf einer analytischen Lösung eines Balkens 
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auf einem elastischen Halbraum von Frýba sowie iterativ durchzuführenden 
dynamischen 2D-FE-Analysen, wurde auf Grundlage von Feldmessungen und 
dynamischen drei-dimensionalen FE-Analysen unter Anwendung eines (teil)validierten 
FE-Modells mit zeitlich ortsveränderlichen (Rad)Lasten verglichen und bewertet. Es 
werden Optimierungs- und Anwendungsempfehlungen gegeben sowie weiterer 
Forschungs- und Entwicklungsbedarf aufgezeigt. 
 
10:15 Uhr Pause 
 
11:00 Uhr Untersuchungen zum Tragverhalten von Pfahlgruppen mit FEM anhand von zwei 
Fallbeispielen 
Dr.-Ing. Hatice Kaya (BBI Geo- und Umwelttechnik Ingenieurgesellschaft mbH, Hamburg) 
Prof. Dr.-Ing. habil. Sascha Henke (Helmut-Schmidt-Universität Hamburg / BBI) 
Wie kann die FEM bei der Berechnung und Optimierung von Pfahlgruppen helfen? 
Anhand zweier Beispiele aus aktuellen Bauvorhaben werden Aspekte zu dieser Frage 
bzgl. der Optimierung einer Zugpfahlgruppe sowie der Berechnungen des Trag- und 
Setzungsverhaltens einer komplexen Pfahlgründung erläutert. 
 
11:25 Uhr Numerische Untersuchungen zum Pfahlgruppenverhalten bei 
Seitendruckeinwirkung in bindigen Böden 
Dr.-Ing. Jörg Bauer (Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe) 
Insbesondere in weichen, bindigen Böden müssen Pfahlgründungen oftmals auch für 
quer zur Pfahlachse auftretende, horizontale Einwirkungen (Seitendruck) bemessen 
werden, die bspw. durch nebenstehende Aufschüttungen und die damit verbundenen 
Bodenbewegungen hervorgerufen werden. Dabei erhalten Gruppenpfähle gemäß dem 
Berechnungsansatz nach EA-Pfähle eine gegenüber dem Einzelpfahl ggf. stark erhöhte 
Seitendruckeinwirkung, wohingegen in neueren Untersuchungen ein im Vergleich zum 
Einzelpfahl kleinerer Seitendruck festgestellt wurde. Im Rahmen dieses Beitrags 
werden die Ergebnisse einer umfangreichen numerischen Parameterstudie vorgestellt, 
mit der das Gruppenverhalten von Pfählen unter Seitendruckeinwirkung systematisch 
untersucht wurde. 
 
11:50 Uhr Pfahlbelastung in weichen, bindigen Böden infolge Seitendruck – Eignung eines 
fluid-mechanischen, visko-plastischen Ansatzes 
Denis Maier M. Sc. (BAW) 
Geotechnische Ansätze können den Seitendruck auf Pfähle  in weichem, bindigen Boden 
nur unter der Bedingung von kleinen Verformungen gut darstellen. Bei größeren Verschiebungen beginnt der Boden jedoch den Pfahl zu “umfließen” und die 
entstehenden Strukturen erinnern an das Verhalten eines nicht-newtonischen 
Bingham-Fluids. Mittels OpenFOAM wurde ein Bingham-Fluid-Modell auf Eignung für 
die numerische Reproduktion der Ergebnisse aus Modellversuchen an Einzelpfählen 
und Pfahlgruppen untersucht. 
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12:15 Uhr Zur Anwendung numerischer Verfahren bei der Berechnung von 
Ufereinfassungen im Bestand 
Dr.-Ing. Tim Pucker, Dr.-Ing. Evelyn Heins (Ramboll GmbH, Hamburg) 
Mit Hilfe von klassischen Nachweisverfahren sind Uferwände im Bestand häufig nicht 
nachweisbar. Die Ursachen hierfür sind vielfältig, z. B. neue Normung, geänderte 
Kennwerte aufgrund neuer Baugrundgutachten, Laständerungen oder  
Alterungsprozesse. Eine Möglichkeit, versteckte Tragreserven zu mobilisieren, stellt die 
Berechnung mit numerischen Verfahren dar. Anhand aktueller Projekterfahrungen 
werden Möglichkeiten und Grenzen bei der Anwendung numerischer Verfahren zur 
Berechnung von Kaimauern im Bestand aufgezeigt. 
 
12:45 Uhr Schlussworte  
Dipl.-Ing. Oliver Stelzer (BAW) 
 
13:00 Uhr Ende  
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Aktuelle Empfehlungen des Arbeitskreises Numerik zur Berech-
nung der Standsicherheit mit der FEM durch Reduzierung der 
Festigkeitsparameter 
 




Im Beitrag werden die aktuell herausgegebenen neuen Empfehlungen des Arbeitskreises „Numerik in der Geotechnik“ zur Berechnung der Standsicherheit von geotechnischen Konstruktionen mit der FEM 
vorgestellt. Nach einer Übersicht werden die Vorteile einer Berechnung der Standsicherheit mit der 
FEM aufgezeigt, unterschiedliche Vorgehensweisen erläutert sowie konkrete Empfehlungen zur Be-
rechnung gegeben. Abgeschlossen wird der Beitrag mit einem Beispiel, das von verschiedenen Bear-




Der Arbeitskreis AK 1.6 der DGGT „Numerik in der Geotechnik“ befasst sich nach der Veröffentlichung 
seiner ersten Gesamtempfehlungen in einem Buch (EANG, 2014) mit verschiedenen einschlägigen 
Fragestellungen, die jeweils zu einer Formulierung und Veröffentlichung von Empfehlungen zu einer 
speziellen Fragestellung der Numerik in der Geotechnik führen. Im Laufe dieses Jahres sind aktuali-
sierte Empfehlungen zur Berechnung der Standsicherheit mit der Finite-Elemente-Methode durch eine 
Reduzierung der Festigkeitsparameter erschienen (EANG, 2019). Diese in der Zeitschrift „Geotechnik“ 
publizierten Empfehlungen werden im vorliegenden Beitrag vorgestellt. 
 
Bild 1 gibt eine Übersicht über die derzeit in der geotechnischen Praxis häufig verwendeten Verfahren 
zum Nachweis der Standsicherheit. Bei diesen Verfahren kann die Standsicherheit über eine Reduzie-
rung der Festigkeitsparameter berechnet werden genauso oder ähnlich wie dies nach aktueller Nor-
mung (EC7, DIN 1054, DIN 4084) vorgegeben wird. Während als Festigkeitsparameter bei den Lamel-
lenverfahren und der Kinematischen Elemente-Methode (KEM) nur die Scherparameter nach dem 
Mohr-Coulombschen Grenzbedingung, tan ‘ und c‘ berücksichtigt werden können, erlaubt die Finite-
Elemente-Methode z.B. auch die Berücksichtigung einer Zugfestigkeit. 
 
Bild 1:  Schematische Darstellungen zu verschiedenen Berechnungsmethoden 
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Die in Bild 1a) dargestellten Lamellenverfahren finden den „maßgeblichen“ Bruchmechanismus durch 
eine Variation von Parametern wie Radius und Mittelpunkt des Gleitkreises – es wird also die Maßgeb-
lichkeit einer kreisförmigen Gleitfläche vorausgesetzt. Die in Bild 1b) dargestellte KEM setzt ab-
schnittsweise linear begrenzte und ansonsten starre Gleitkörper voraus – sie erlaubt also beliebig um-
rissene Versagensbilder, deren einzelnen Gleitkörper jedoch zum Beispiel nicht rotieren können. Die 
in Bild 1c) dargestellte FEM trifft zur Gestalt der möglichen Versagensmechanismen sowie deren Ab-
messungen keine Annahmen und kann einen maßgeblichen Versagensmechanismus sowie die zuge-
hörige Standsicherheit bei Einhaltung des Kräftegleichgewichts durch eine schrittweise Reduzierung 
der Festigkeitsparameter bis hin zum Erreichen des Grenzzustands, dem rechnerischen Kollaps des 
Systems berechnen.  
 
Die neuen Empfehlungen des Arbeitskreises (EANG, 2019) enthalten eine weitergehende Übersicht 
über Verfahren zur Berechnung der Standsicherheit. Einbezogen sind dort auch Verfahren auf Basis 
der Kollapstheoreme (FELA), auf deren detaillierte Behandlung jedoch verzichtet werden musste. 
 
2. Berechnung der Standsicherheit mit der FEM 
Grundlage für die Berechnung der Standsicherheit ist die Formulierung eines plastischen Grenzgleich-
gewichts. Die Zulässigkeit von Spannungszuständen wird dabei in der Regel mit der Grenzbedingung 
von Mohr-Coulomb und den Scherparametern tan ' und c' oder im Sonderfall undränierter Bedin-
gungen mit der Grenzbedingung nach Tresca mit cu formuliert. Bei der Berechnung wird zumeist ein 
linear-elastisches ideal-plastisches Materialverhalten mit der Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb 
bzw. Tresca angesetzt. Die Empfehlungen befassen sich ausschließlich mit derartigen Grenzbedingun-
gen, da andere zumindest derzeitig in der geotechnischen Praxis kaum verwendet werden. 
 
Obwohl den in Bild 1 unter a) und b) bezeichneten konventionellen Verfahren grundsätzlich die glei-
chen Materialmodelle wie die der FEM zugrunde liegen, ist deren Vorgehen in mancherlei Hinsicht 
nicht konsequent. So werden – anders als bei der FEM – mit ihrer Anwendung einschränkende An-
nahmen zum Bruchmechanismus getroffen und z.B. Rotationen von Körpern und Zonenbrüche ausge-
schlossen. Der Einsatz der Finite-Elemente-Methode zum Nachweis der Standsicherheit durch Redu-
zierung der Festigkeitsparameter bietet im Vergleich zu den konventionellen Verfahren folgende, in 
den Empfehlungen (EANG, 2019) aufgeführten Vorteile:  
- Es ist keine Annahme zum maßgeblichen Bruchmechanismus erforderlich, da sich der maßgeb-
liche Versagensmechanismus aus der Berechnung ergibt. 
- Der Einfluss des Anfangszustands sowie der Belastungsgeschichte auf die Standsicherheit kann 
untersucht werden. 
- Das Dilatanzverhalten von Lockergesteinen einschließlich Volumenkonstanz kann realitätsnah 
berücksichtigt werden. 
- Bei entsprechender Diskretisierung und Elementwahl kann das Modell für die Beurteilung des 
Gebrauchszustandes auch zur Berechnung der Standsicherheit verwendet werden. 
- Es können komplexe Geometrien nachgebildet werden. Die Methode ist in 2D und 3D gleicher-
maßen anwendbar. 
- Das Versagen von Konstruktionselementen wie z.B. Verbauwänden, Ankern, Steifen kann bei 
der Ermittlung des Versagensmechanismus einbezogen werden. 
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- Einwirkungen aus Grundwasserströmungen können berücksichtigt werden. 
- Die Vorgehensweise lässt sich leicht standardisieren, d.h. für unterschiedliche Fragestellungen 
sind anders als bei klassischen erdstatischen Nachweisverfahren keine problemspezifischen 
Vorschriften erforderlich. 
 
Die Empfehlungen führen die beiden folgenden Vorgehensweisen auf, die Standsicherheitsnachweise 
mit der FEM durchzuführen und erläutern diese näher: 
(A) Berechnung durch schrittweise Reduzierung der Festigkeitsparameter 
Das Verfahren beruht auf einer FE-Berechnung mit vorgegebenen charakteristischen Werten für 
die Scherparameter tan 'k und c'k mit einer anschließenden schrittweisen Reduktion von tan ' 
und c', die bis zum Erreichen des Grenzgleichgewichts fortgeführt wird. 
(B) Berechnung durch Vorabreduktion der Festigkeitsparameter 
Die geforderten Teilsicherheitsbeiwerte werden zu Beginn der FE-Berechnung unmittelbar auf die 
charakteristischen Parameter tan 'k und c'k angewendet. Die FE-Berechnung erfolgt mit den so 
gewonnenen Bemessungswerten für die Festigkeitsparameter, nämlich den Scherparametern 
tan 'd und c'd, die als Eingabeparameter für den modellierten Boden dienen. 
Beide Methoden habe jeweils Vor- und Nachteile. 
 
3. Empfehlungen 
Die aktuellen Empfehlungen des Arbeitskreises (EANG, 2019) gelten für lineare oder linearisierte 
Bruchkriterien, also insbesondere auch für die Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb. Sie gelten auch 
dann, wenn der Spannungszustand, von dem aus die Festigkeitsreduktion durchgeführt wird, mit ei-
nem höherwertigen Stoffmodell ermittelt wurde. 
 
Die einzelnen Empfehlungen (1. – 15.) befassen sich jeweils mit: 
1. dem Erfordernis einer besonders feinen Diskretisierung, 
2. dem Geringhalten der Fehlertoleranzen, 
3. der Wahl von ausreichend vielen Berechnungsschritten bei der Iteration, 
4. dem Einfluss der Spannungszustände, denen eine Konstruktion ausgesetzt war, 
5. der Modellierung aller relevanten Zwischenbauzustände, 
6. der Interpretation des Ergebnisses, wenn mehrere Nachweise erforderlich sind, 
7. dem Ansatz von Zugfestigkeiten und deren Reduzierung, 
8. dem Ansatz von Kontaktbedingungen zwischen Böden und Bauteilen und der Reduzierung ihrer 
Festigkeiten, 
9. der Reduzierung des Dilatanzwinkels zusammen mit den Parametern der Festigkeit und numeri-
schen Schwierigkeiten bei sehr großen Reibungswinkeln und geringen Dilatanzwinkeln, 
10. der Identifikation eines gut definierten Versagensmechanismus und den dazu geeigneten Darstel-
lungen sowie der Interpretation der Verschiebungen, 
11. dem Umgang mit geometrisch nichtlinearen Berechnungsansätzen bei großen Verformungen, 
12. dem Vorgehen, Bereiche von der Festigkeitsreduktion auszunehmen, um die Gestalt von Bruch-
mechanismen herauszuarbeiten, 
13. dem Vorgehen bei unterschiedlichen Teilsicherheitsbeiwerten für tan ‘ und c‘, wenn die ver-
wendete Software diese Parameter in gleichem Maße reduziert, 
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14. der Modellierung von Strukturelementen und der Reduktion der Parameter ihrer eigenen Festig-
keit sowie der Festigkeit ihres Verbundes mit dem umgebenden Boden, 




Den aktuellen Empfehlungen angehängt ist ein Berechnungsbeispiel, bei dem ein Geländesprung mit 
einer Winkelstützmauer gesichert ist. Für diese in Bild 2 dargestellte Geometrie wurden drei verschie-
dene Bodenprofile vorgegeben. Die Bodenkennwerte, die modellierten Bauphasen und Belastungs-
schritte sowie weitere Einzelheiten sind den Empfehlungen (EANG, 2019) zu entnehmen. 
 
 
Bild 2:  Beispiel: Böschung mit Winkelstützmauer und Verkehrslast, Geometrie  
und drei verschiedene Bodenprofile (U = Geschiebemergel, S = Sand) 
Unter den oben genannten Vorgaben wurde die Berechnung der Standsicherheiten von verschiedenen 
Bearbeitern/innen mit verschiedenen Softwarepakten durchgeführt. Vertreten waren bei den Soft-
warepakten die FEM-Programme PLAXIS, Z-Soil, SOFiSTiK, Tochnog sowie das auf Basis der FDM ar-
beitende Programm FLAC3D. Alle Bearbeiter/innen können zumindest als in der FEM sowie der ver-
wendeten Software als ausreichend ausgewiesen betrachtet werden. 
Zusätzlich wurden für das Beispiel in Bild 2 mit den unterschiedlichen Bodenprofilen vergleichende 
Berechnungen auf Basis der Kollapstheoreme durchgeführt (Programm OPTUM G2), um obere und 
untere Grenzwerte für die Standsicherheit zu ermitteln. Ergänzend wurden Standsicherheitsberech-
nungen mit der Kinematischen-Elemente-Methode (KEM) sowie mit den Lamellenverfahren nach Bis-
hop und Janbu durchgeführt. 
Die Ergebnisse der Berechnungen, also die mit verschiedenen Methoden und Programmen für die drei 
in Bild 2 rechts vorgegebenen Bodenprofile berechnete Standsicherheit sind in den Empfehlungen 
wiedergegeben. 
Für das Bodenprofil Sand/Geschiebemergel ergaben sich aus den FEM/FDM-Berechnungen Sicherhei-
ten von  = 1,56 bis 1,63. Als unter Grenze auf Basis des zugehörigen Kollapstheorems ergab sich 1,57 
sowie als obere Grenze entsprechend 1,59. Die Ergebnisse der FEM/FDM-Berechnungen haben sich 
demnach als sehr konsistent und zuverlässig erwiesen. Die aufgetretenen Streuungen besitzen keine 
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baupraktische Relevanz. Auch das mit der KEM erzielte Ergebnis  = 1,58 liegt in diesem Bereich. Auf-
fällig ist, dass einzig die Ergebnisse mit den Lamellenverfahren deutlich abweichen. Die Berechnung 
mit charakteristischen Scherparametern lieferte beim Verfahren von Bishop mit 1,89 einen deutlich 
höheren, das Verfahren von Janbu mit 1,44 einen deutlich geringeren Wert als die mit der FEM be-
rechneten Sicherheiten. Diese Abweichungen sind zum einen auf die unterschiedliche Definition der 
Sicherheit zurückzuführen: bei der FEM/FDM allein über die Scherfestigkeit gemäß der Fellenius-
Regel, beim Verfahren von Bishop über die haltenden und treibenden Momente und beim Verfahren 
von Janbu über die haltenden und treibenden Kräfte.  
Beachtenswert ist dabei auch, dass die Bruchmechanismen bei KEM, Bishop und Janbu – anders als bei 
den FEM und FDM – verfahrensbedingt gewissen irrealen Zwängen unterliegen, z. B. indem die Win-
kelstützmauer bei der KEM, Bischop und Janbu nicht rotieren kann (EANG, 2019). Bei Anwendung der 
FEM bzw. FDM mit Reduzierung der Festigkeitsparameter gibt es solche unrealistischen Zwänge 
grundsätzlich nicht, weshalb sich realitätsnähere Versagensmechanismen und Sicherheiten ergeben. 
Es sei auch darauf hingewiesen, dass bei dem Verfahren Janbu im Vergleich zu den Berechnungser-
gebnissen aller anderen Verfahren die kleinsten Sicherheiten, die auf die im Janbu-Verfahren enthalte-
nen kinematischen Inkompatibilitäten zurückzuführen sind und somit eigentlich als fehlerhaft anzu-
sehen sind, ermittelt werden (EANG, 2019). 
 
5. Graphische Darstellungen 
Um das Ergebnis einer Standsicherheitsberechnung auf Plausibilität zu überprüfen, ist die graphische 
Darstellung des zugehörigen Versagensmechanismus wichtig. FEM-Programme bieten dazu eine Viel-
zahl von Darstellungsmöglichkeiten an, die je nach dargestellter mechanischer Größe (z.B. Verschie-
bung, Dehnung, Dehnungszuwächse) oder Darstellungsart (Farben, Isolinien, Vektoren) Informationen 
über den Versagensmechanismus liefern. Die folgenden Einzelbilder in Bild 3 zeigen für das vorgestell-te Beispiel mit dem Bodenprofil „Geschiebemergel/Sand“ einige Darstellungen des jeweils ermittelten 
Versagensmechanismus. Sie wurden allesamt der Berechnungsphase nach Reduktion der Festigkeits-
parameter entnommen. Es ergibt sich hier bei allen Softwarepaketen als Versagensform kein reiner 
Böschungsbruch, sondern ein Versagensmechanismus, der auch ein Kippen der Stützmauer um den 
vorderen Fußpunkt beinhaltet, welche bei der KEM und dem Verfahren von Bishop verfahrensbedingt 
ausgeschlossen sind. Die aktuellen Empfehlungen (EANG, 2019) enthalten weitere exemplarische Dar-
stellungen des Versagensmechanismus. 
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a) Verschiebungen als kombinierter Farb- und 
Vektorplot (aus Flac3D), farbliche Unterschei-
dung des Betrags der Verschiebungen 
b) Deviatorische Dehnungen (akkumuliert über 
alle Reduktionsschritte) am verformten Netz (be-
rechnet mit Z-Soil) 
  
c) Farbplot der inkrementellen deviatorischen 
Dehnungen (aus Plaxis), die dargestellten inkre-
mentellen deviatorischen Dehnungen überschrei-
ten einen Schwellenwert 
d) Bruchmechanismus beim Lamellenverfahren 
nach Bishop, Darstellung des maßgeblichen 
Gleitkreises (mit GGU stability) 
Bild 3:  Exemplarische graphische Darstellung vom Versagensmechanismus a)-c) verschiedene Dar-
stellungen mit FEM/FDM-Programmen und d) Verfahren nach Bisphop 
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Variation der Festigkeitskennwerte am Beispiel der Zielbaugrube 
eines Wasserstollens 
 




Im neuen Benchmark des AK 1.6 [1] der DGGT wird als «Methode B» die Phi-c-Reduktion ausgehend 
von bereits reduzierten Scherfestigkeiten erwähnt. Dies können im Felsbau Restwerte mit großem Un-
terschied zwischen Matrix- und Schichtfestigkeit sein. Wie am realen 3D-Beispiel einer Baugrube ge-
zeigt, ergeben sich je nach Kennwertesatz unterschiedliche Versagensmechanismen. Schließlich wird 
zur Abklärung eines möglichen Firstniederbruchs im Stollen an einem Kluftscharmodell die reine c-
Reduktion nach vorabgeminderten Reibungswinkeln vorgestellt. 
 
Bauaufgabe, Kontext und Untersuchungsumfang 
Für den Hochwasserschutz der Stadt Zürich wird ein Teil der Sihl über ein Seitenwehr und einen 2.1 
km langen Freispiegelstollen in den benachbarten Zürichsee umgeleitet, der – wie in vielen Schweizer 
Wasserbauprojekten in früheren Jahrhunderten – als Puffer für die Glättung des Spitzenabflusses die-
nen wird [2]. Die Lage des Stollens (i = 6,4 m) ergab sich aus einem umfangreichen Varianten-
vergleich hydraulischer, geotechnischer, aber auch siedlungsplanerischer Kriterien, da die Seeufer 
eine begehrte Wohnlage darstellen. Das Auslaufbauwerk des 2,1 km langen Stollens, eine ca. 20 m ho-
hen Toskammer, wird im Hang unterhalb der Bahnlinie Zürich–Sargans–Innsbruck versteckt, mit ei-
nem unter dem Seewasserspiegel liegenden Rechteckkanal, Bild 1. Da der Stollen vom Sihltal aus fal-
lend vorgetrieben wird, dient die Baugrube der Toskammer auch zur Demontage der TBM. Details sind 












Bild 1: Längsschnitt des Entlastungsstollens Thalwil und Detailschnitt durch das Auslaufbauwerk 
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Eine besondere geotechnische Randbedingung ist die Unterquerung der Hauptbahnlinie der SBB, im 
Bild 1 links eingezeichnet. Zwar ergab die elastische 3D-Berechnung auch bei sehr tiefen Verformungs-
moduli dank 12 m Überdeckung nur Gleisverschiebungen im mm-Bereich, aber die Verwitterungszone 
der Oberen Süßwassermolasse (in Bild 1 schraffiert) weist nur mergelige Festigkeitswerte auf und ist 
von mehreren Metern Hangmoräne überlagert. Die Bemessung der Baugrube mit Grenzgleichge-
wichtsmethoden (wie DC-BAUGRUBE, LARIX o.a.) ergab wegen des standfesten Molassefelses nur eine 
Vernagelung der Moräne und der verwitterten Molasse. Diese Sicherung erschien der Projektleitung 
doch etwas zu riskant, so dass sie einer Erweiterung auf FE-Standsicherheitsanalysen zustimmte. Bild 
















Bild 2: FE-Netz mit Stollenvortrieb, Aushub- und Auffülletappen (ZSoil.PC®, 625.000 Freiheitsgrade) 
 
Frühere Erfahrungen mit Festigkeitsreduktionen 
Im Rahmen der Analyse von Stützmauern, Lehnenviadukten und -tunneln wurden seit 2014 [4] nume-
risch bedingt überhöhte Anfangsfestigkeiten auf die vom Geologen angegebenen Kennwerte reduziert, 
das Modell am Istzustand validiert sowie anschließend die Wirkung von Ertüchtigungsmaßnahmen 
(z.B. vorgespannte Anker) und zusätzlicher Bemessungslastfälle (Erdbeben) untersucht [5].   Im Felsbau wurden auf diese Weise „inputorientierte“ Tragsicherheitsnachweise geführt, wenn z.B. die 
Streubreite der vom  Geologen angegebenen Kennwerte deutlich höher war, als die mittleren Kenn-
werte dividiert durch die Widerstandsbeiwerte auf tan  und c. Ähnlich der „Methode B“ in [1] wurde 
untersucht, ob nach Erreichen der prognostizierten Restfestigkeiten noch eine Sicherheit bis zum Ver-
sagen gegeben war. 
Im diesem Beitrag nun soll gezeigt werden, wie sich die Methode nutzen lässt, um im Fall von ge-
schichtetem Untergrund mit anisotropen Felseigenschaften die Sensitivität gegenüber den Kennwer-
ten zu untersuchen und diese Erkenntnisse für vorsorgliche Sicherungsmaßnahmen zu nutzen. Die 
vorbemessene Vernagelung wurde über eine zusätzlich Kohäsion bzw. explizit durch Stabelemente 
modelliert, die über Constraints direkt mit den Oberflächenknoten der Bodenelemente verbunden 
sind (unter Vernachlässigung der Spritzbetonvergütung der Oberfläche). 
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Bedeutung der Streubreiten der Kennwerte für Bemessungsszenarien 
Die zu untersuchende Baugrube zeichnet sich dadurch aus, dass der Durchschlag des Stollens die 
Standsicherheit der Stirnwand zusätzlich gefährdet, aber auch die Sicherheit der Stollenfirste infolge 
der hangabwärts geringeren Überdeckung abnimmt. Über solche Kopplungseffekte wird relativ selten 
berichtet. Hinzu kommt, dass der Molassefels nahezu horizontal geschichtet ist und sich die Festigkei-
ten in der Gesteinsmatrix und auf den Schichtflächen stark unterscheiden, Tabelle 1. 
Tabelle 1:  Restfestigkeiten und verwendete Kennwertesätze für Sand-/Siltstein, Mergel und Moräne 
Labordaten Siltstein verwitt. (Mergel) Moräne 
Matrix (isotrop) Reibungswinkel ‘res [°] 47,0  1,0 23,0  12,4 34 
Kohäsion c’res [kPa] 1.500  300 800  500 5 
Schichtflächen Reibungswinkel ‘res [°] 26,0  4.2 19,8  5,9  
Kohäsion c’res [kPa] 23  4 38  15  
   
Kennwertesatz C Siltstein verwitt. (Mergel) Moräne 
Matrix (isotrop) Reibungswinkel ‘res [°] 30 20 34 
Kohäsion c’res [kPa] 40 25 8* 
             
Kennwertesatz A Siltstein verwitt. (Mergel) Moräne 
Matrix (isotrop) Reibungswinkel ‘res [°] 34 16 34 
Kohäsion c’res [kPa] 480 120 8* 
 
Kennwertesatz B1 Siltstein verwitt. (Mergel) Moräne 
Matrix (isotrop) Reibungswinkel ‘res [°] 46 16.9 34 
Kohäsion c’res [kPa] 960 240 5 
Schichtflächen Reibungswinkel ‘res [°] 23.9 16.8 * Nägel als erhöhte 
Kohäsion Kohäsion c’res [kPa] 21 22.7 
 
Kennwertesatz C war ein Hauruck-Versuch, i.S. eines „ubiquitous joint“-Modells die Scherfestigkeiten 
auf den Schichtflächen als maßgeblich anzunehmen – würde der Stollen und die Baugrube damit hal-
ten, wären alle weiteren Sorgen überflüssig. Nur leider versagt damit die Baugrube bereits vor Errei-
chen der Aushubsohle, Bild 3; die Vernachlässigung der höheren Matrixfestigkeit ist allzu konservativ. 
  
 
Bild 3: absolute Verschiebungen während des Aushubs mit isotropem Kennwertesatz C 
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Kennwertesatz A suchte die Wahrheit in der Mitte zwischen Matrix- und Schichtfestigkeit. Die Bau-
grube konnte dank der höheren Kohäsion im Siltstein sicher abgeteuft werden, doch kamen die über-
lagernden Schichten beim Durchörtern der Stirnwand ins Rutschen, Bild 4. 
 
 
Bild 4: absolute Verschiebungen während des Stollendurchschlags mit isotropem Kennwertesatz A 
 
Erst mit einem Multi-Laminate-Modell und Kennwertesatz B1 gelang es, den Versagensmodus der 
Stollenfirste aufzuzeigen. Die Restreibungswinkel wurden vorab um den Teilsicherheitsbeiwert  = 
1.2 reduziert und eingefroren, und nur die Restkohäsionswerte weiter zu c  1.5 abgemindert, Bild 5. 
 
 
Bild 5: absolute Verschiebungen während des Stollendurchschlags mit anisotropem Kennwerte-
satz B1 
 
Als Folgerung aus diesen Berechnungen wurde beschlossen, bis unter die SBB-Gleise einen Gegenvor-
trieb und in der Baugrubenstirnwand zusätzlich zwei Reihen vorgespannter Anker zu projektieren. 
 
  
 Vortrieb Demontage TBM 
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Bestimmung der Böschungsstandsicherheit mit einem dehnungs-
abhängigen Ansatz 
 




Der Gleichgewichtszustand einer Böschung wird in der Praxis im Allgemeinen mit Hilfe von Grenz-
gleichgewichtsmethoden bewertet. Verschiedene Spannungszustände, hydraulische Bedingungen und 
Versagensmechanismen entlang einer Scherzone beeinflussen jedoch die Entwicklung der Scherspan-
nung während der Böschungsbewegungen. Folglich ist die Mobilisierung der Scherfestigkeit in der 
Gleitfläche nicht homogen und die Böschungsstandsicherheit kann unterschätzt werden. Im Aufsatz 
wird ein Algorithmus vorgestellt, welcher die Entwicklung der Standsicherheit mit der Verschiebung 
in der Gleitfläche koppelt. Zur Veranschaulichung werden zwei Rechenbeispiele für eine Böschung mit 
ebener Gleitfläche vorgestellt. 
 
Einleitung 
Die Bestimmung der Böschungsstandsicherheit ist eine wesentliche Aufgabe in der Geotechnik. Weit 
verbreitet sind die Grenzgleichgewichtsmethoden (LEM). Dazu gehört z. B. das Lamellenverfahren, bei 
welchem die einwirkenden und widerstehenden Kräfte infolge Bodengewicht, Auflasten, Porenwasser-
drücken, Ankerkräften usw. mittels Kraft- und/oder Momentengleichgewicht berücksichtigt werden. 
Die Widerstände werden üblicherweise mit dem Mohr-Coulomb-Kriterium bestimmt. Zur Berechnung 
des Scherwiderstandes müssen Werte für den Reibungswinkel und die Kohäsion festgelegt werden. 
Aus dem Verhältnis von Widerständen und Einwirkungen ergibt sich ein Standsicherheitsbeiwert 
(FOS), welcher für die Interpretation des Böschungsgleichgewichtes hilfreich ist. Auf die normativen 
Regelungen, welche statt eines Standsicherheitsbeiwertes den Ausnutzungsgrad vorgeben, wird hier 
nicht eingegangen. Diese Unterscheidung ist für die vorgestellte Methode belanglos. 
Um den Aspekt der Spannungsverteilung und Belastungshistorie im Boden in die Berechnung einflie-
ßen zu lassen, wurden Verfahren zur Kombination der Finite-Elemente-Methode (FEM) sowie der LEM 
entwickelt [1, 2]. Dem folgten die Methoden der φ-c-Reduktion, z. B. [3, 4, 5]. Die φ-c-Reduktion hat 
den Vorteil, dass die kritische Gleitfläche im betrachteten Böschungssystem automatisch entsteht, 
wenn mit Hilfe einer numerischen Simulation die Scherfestigkeit verringert wird. Der FOS geht eben-
falls automatisch hervor. Die LEM und φ-c-Reduktion vernachlässigen jedoch das Spannungs-
Dehnungs-Verhalten des Bodens sowie die Verformungen, die innerhalb der Scherzone bis zur Mobili-
sierung der Peak- oder Restscherfestigkeit auftreten. 
In Abhängigkeit vom Spannungszustand und der Bodendichte variiert das Spannungs-Dehnungs-Ver-
halten bei Scherbeanspruchung. Während bei der Scherung weicher/locker gelagerter Böden bis zum 
Erreichen des kritischen Zustands eine allmähliche Zunahme der Scherspannung zu beobachten ist, 
sinkt für steife/dicht gelagerte Böden die Scherspannung nach Überschreiten einer Peakscherfestig-
keit auf einen Restwert ab, u. a. [6]. Zudem neigen weiche/locker gelagerte Böden beim Scheren zur 
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Verdichtung. Dies spiegelt sich bei undrainierten Bedingungen in der Entstehung von Porenwasser-
überdrücken wider. Hingegen führt die undrainierte Scherung steifer/dicht gelagerter Böden zu Po-
renwasserunterdrücken, da sich der Boden bei Scherung dilatant verhält [7]. Die Entstehung von Po-
renwasserüber- oder unterdrücken führt wiederum zu einer Ab- bzw. Zunahme der effektiven Span-
nungen und beeinflusst daher auch die Stabilität von Böschungen. In der Scherzone einer Böschung 
kann, in Abhängigkeit von der Entstehungsgeschichte, weiches/lockeres und steifes/dichtes Boden-
verhalten vorliegen. Für eine Böschung mit inhomogenem Bodenaufbau und aufgrund des vielseitigen 
Bodenverhaltens können Hangbewegungen zu einer unterschiedlichen Mobilisierung der Scherfestig-
keit in verschiedenen Bereichen der Scherzone führen. 
 
Der hier vorgestellte Ansatz nutzt zur Ermittlung der Böschungsstandsicherheit in Abhängigkeit der 
Scherdehnung in der Scherzone die FEM zur Bestimmung des Anfangsspannungszustandes sowie das 
realistische Spannungs-Dehnungs-Verhalten von Böden bei der Scherung. Anhand von zwei Rechen-
beispielen wird die Methode erläutert. 
 
Berechnungsverfahren 
Das numerische Verfahren zur Bestimmung der dehnungsabhängigen Standsicherheit untergliedert 
sich in 4 Schritte: 
 
1. Festlegung einer Gleitfläche 
2. Bestimmung des Spannungszustandes in ausgewählten Knoten entlang der gewählten Gleitflä-
che 
3. Durchführung numerischer Elementtestberechnungen (Scherversuche) in den ausgewählten 
Knoten 
4. Vergleich von Anfangsscherspannungen und mobilisierten Scherspannungen während der 
Elementtestberechnungen in Abhängigkeit von der Scherdehnung 
 
Wie bei jeder numerischen Simulation muss zunächst ein Anfangsspannungszustand im numerischen 
Modell erzeugt werden. Anschließend wird eine Gleitfläche von beliebiger Form vorgegeben. Bei dem 
vorgeschlagenen Verfahren kann die Gleitfläche auch variiert werden, um die kritische zu finden. An-








Bild 1:  a) Bestimmung des Spannungszustandes in den gewählten Knoten entlang einer Gleitfläche 
und Drehung des Spannungszustandes in Richtung der Gleitfläche.  
b) Übergabe des gedrehten Spannungszustandes an eine Routine zur Durchführung von Ele-
menttestberechnungen. 
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Für jeden Knoten sind die vertikalen und horizontalen Spannungen sowie die Scherspannungen als 
Anfangsspannungszustand bekannt. Diese Spannungen werden entsprechend der Neigung der Gleitflä-
che im jeweiligen Knoten gedreht, um die Normal- und Tangentialspannungen an der Gleitfläche zu er-
halten, Bild 1a). Die Gleitfläche entspricht in Wirklichkeit einer Scherzone, die einem bestimmten 
Schermechanismus ausgesetzt ist, Bild 2a). Für die Darstellung des Verfahrens wird von einem Block-
gleitmechanismus ausgegangen. Somit wird während der Böschungsbewegung jeder Knoten in der 
Gleitfläche der gleichen Scherverformung ausgesetzt.  
Im dritten Schritt werden die gedrehten Spannungszustände aller Knoten einer Routine für numeri-
sche Elementtestberechnungen übergeben, Bild 1b). Jeder Knoten repräsentiert einen numerischen 
Elementtest, der die Scherung in der Gleitfläche reproduziert. Für die numerischen Elementtests kön-
nen triaxiale Druck- oder Extensionsversuche oder auch Einfachscherversuche entlang der ausgewähl-
ten Gleitfläche berücksichtigt werden [8]. Bei dem betrachtete Beispiel des Blockgleitmechanismus 
wird ein Rahmenscher-Modus angenommen. Rahmenscherversuche gehören nicht zur Kategorie der 
Elementversuche, da mit Beginn der Scherung keine homogene Spannungs- und Dehnungsverteilung 
im Element mehr vorliegt. Für die Demonstration des Berechnungsansatzes wird daher lediglich eine 







Bild 2:  a) Angenommener Schermechanismus in der Gleitfläche als Grundlage für die Elementtestbe-
rechnungen. b) Durchführung der numerischen Elementtestberechnungen und Ermittlung 
des global mobilisierten Scherwiderstandes τ(u)=∑τmob,i/∑τ0,i. 
 
In Abhängigkeit von der Schergeschwindigkeit, der Bodenart und der Grundwassersituation lassen 
sich die numerischen Scherversuche sowohl unter drainierten als auch unter undrainierten Bedingun-
gen durchführen. Weiterhin gibt es keine Einschränkungen bezüglich des angewandten Stoffmodells. 
Im vierten und letzten Schritt werden die mobilisierten Scherspannungen τ als Funktion der Verfor-
mungen bzw. Scherdehnungen ausgewertet, Bild 2b). Ausgehend von der Annahme des starren Block-
mechanismus ist die Entwicklung der Scherbeanspruchung in allen Knoten gleich. Für die Auswertung 
gilt folgender Ausdruck: τ(u)=∑τmob,i/∑τ0,i. ∑τmob,i ist die Summe der mobilisierten Scherspannungen in 
allen Knoten i bei einer bestimmten Verformung/Verzerrung. ∑τ0,i entspricht der Summe der Anfangs-
scherspannungen in allen Knoten, welche sich mittels einer FE-Berechnung bestimmen lassen. Wie be-
reits erwähnt, entspricht die Ausrichtung der Scherspannungen der Gleitflächenneigung im jeweiligen 
Knoten. ∑τmob,i/∑τ0,i beschreibt einen global mobilisierten Scherwiderstand τ(u) in Abhängigkeit vom 
Scherweg u. Vor der Scherung ist τ(u)=1, da ∑τmob,i und ∑τ0,i gleich sind. Mit zunehmender Scherung 
vergrößert sich τ(u), Bild 3. 
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Für einen weichen/locker gelagerten Boden nähert sich τ(u) einem stationären Zustand, wenn die ma-
ximale Scherfestigkeit in allen betrachteten Knotenpunkten erreicht wird, Bild 3a). Dieser Zustand 
wird durch ∑τmax,i/∑τ0,i beschrieben. Für steife/dicht gelagerte Böden nimmt τ(u) zunächst bis zu ei-
nem Maximum zu und verringert sich anschließend wieder mit fortschreitender Scherung, Bild 3b). Im 
Endzustand entspricht die Scherspannung in allen Knoten der Rest- bzw. kritischen Scherfestigkeit. 
Wäh-rend der Scherung wird die maximale Scherspannungen τmax,i nicht in allen Knoten gleichzeitig 








Bild 3:  Entwicklung des global mobilisierten Scherwiderstandes ∑τmob,i/∑τ0,i während einer Rut-
schung für Böden a) ohne und b) mit Entfestigung. c) Entwicklung der Böschungsstandsi-
cherheit für eine Böschung mit und ohne Entfestigung während einer Rutschung. 
 
In Bild 3b) repräsentiert der Peak von τ(u) den maximalen Widerstand, welcher während einer Rut-
schung mobilisiert werden kann und damit dem Standsicherheitsbeiwert einer Böschung, Bild 3c). 
Werte für τ(u)<τmax(u) vor Erreichen des Maximums sind für die Standsicherheitsbetrachtung nicht in-
teressant. Für eine Böschung, bei welcher während einer Rutschung eine Entfestigung in Erscheinung 
tritt, lässt sich für die Werte τ(u)<τmax(u) nach Erreichen des Maximums der FOS direkt ablesen, Bild 
3c) grüner Kurvenverlauf. 
 
Berechnungsbeispiele der Böschungsstandsicherheit 
Der vorgestellte Berechnungsansatz wird mit Hilfe von zwei Rechenbeispielen veranschaulicht. In bei-
den Fällen wird von einem Blockgleitmechanismus ausgegangen, bei welchem ein einzelner Gleitkeil 







Bild 4:  Böschungsgeometrie und Verschiebungsmechanismus des Gleitkeils mit gekennzeichneten 
Knoten für die Elementtestberechnungen. 
 
Der Bodenkeil gleitet als starrer Körper entlang der Gleitfläche und somit erfahren alle Knoten die 
gleiche Scherbeanspruchung sowie den gleichen Scherweg. Im ersten Berechnungsbeispiel findet kei-
ne Bodenentfestigung statt, im zweiten Beispiel wird eine Bodenentfestigung angenommen.  
Entlang der Gleitfläche werden 20 Knoten definiert, Bild 4. Für diese Knoten werden die numerischen 
Elementtestberechnungen durchgeführt und die Entwicklung des global mobilisierten Scherwider-
standes τ(u) ausgewertet, vgl. Schritt 4 des Berechnungsverfahrens. Die Anzahl der Knoten entspricht 
der Anzahl der durchgeführten numerischen Elementtestberechnungen. Da eine ebene Gleitfläche an-
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genommen wird und das Augenmerk dieses Aufsatzes auf der Vorstellung des Berechnungsverfahren 
liegt, werden für die Elementtestberechnungen numerische Rahmenscherversuche durchgeführt. Rah-
menscherversuche gehören, wie oben bereits erwähnt, nicht zur Kategorie der Elementversuche. Für 
die Berechnung von ∑τmob,i wird deshalb eine multi-lineare Beziehung zwischen τ und der Verschie-
bung u angenommen. Im Beispiel ohne Bodenentfestigung bleibt nach Erreichen der maximalen 
Scherspannung τmax,i diese bei weiterer Scherung konstant. Für den Fall der Bodenentfestigung nimmt 
die Scherspannung τmob,i nach Erreichen der maximalen Scherspannung bis auf die Restscherfestigkeit 
τmin,i ab. Die Bodensteifigkeit im Bereich der Ver- und Entfestigung ist für diese vereinfachte Darstel-
lungsweise gleich. Die Peak- bzw. Restscherspannung (τmax,i,τmin,i) werden mit Hilfe des Mohr-Coulomb‘schen Bruchkriteriums τmax,i=σi*φmax bzw. τmin,i=σi*φres berechnet. Die Normalspannungen σi 
bzw. auch die Anfangsscherspannungen τ0,i sind die gedrehten Spannungszustände in den ausgewähl-
ten Knoten. Diese stammen aus FE-Berechnungen, welche a priori zu den Elementtestberechnungen 
mit der Software Tochnog durchgeführt wurden. Für die Erzeugung des Anfangsspannungszustandes 
wurde eine Bodenwichte γ=20kN/m³ angenommen. 
 
Die erste Beispielberechnung erfolgt ohne Entfestigung. Mit zunehmender Scherung wird in allen Kno-
ten die maximale Scherspannung τmax,i erreicht, wobei in den Randbereichen (z.B. Knoten 02 und 17, 
vgl. Bild 4) diese bereits für einen geringen Scherweg mobilisiert wird, Bild 5a). Bild 5b) zeigt die Ent-
wicklung des global mobilisierten Scherwiderstandes τ(u)=∑τmob,i/∑τ0,i. Diese nimmt bis zum Erreichen 
 
 
Bild 5:  Entwicklung des a) normierten Scherwiderstandes in einzelnen Knoten sowie b) des global 
mobilisierten Scherwiderstandes. 
 
des Maximums ∑τmax,i/∑τ0,i zu und bleibt bei weiterer Scherung konstant. Das Maximum entspricht 
dem FOS bzw. dem maximal mobilisierbaren Scherwiderstand, ermittelt auch mit Hilfe der Grenz-
gleichgewichtsmethode für einen starren Bruchkörper, und beträgt 
FOS=tanφmax/tanϑ=tan30°/tan12°=2,72. Der Verlauf von τ(u) bis zum Erreichen des Maximums ist für 
die Standsicherheitsbetrachtung nicht relevant, da dieser der Scherfestigkeitsmobilisierung ent-
spricht.  
 
In Bild 6a) ist für das Rechenbeispiel mit Bodenentfestigung die Entwicklung der normierten mobili-
sierten Scherspannung für drei Knoten abgebildet. Wie in Bild 5a) wird in den Knoten der Randberei-
che die maximale Scherspannung aber auch die Restscherfestigkeit früher mobilisiert. Es zeigt sich zu-
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dem, dass für die angesetzte Bodensteifigkeit im Rechenbeispiel, in den Knoten 02 und 17 die Rest-
scherfestigkeit noch vor der Mobilisierung der Peakscherfestigkeit im Knoten 11 erreicht wird. In der 
Entwicklung von ∑τmob,i/∑τ0,i ist sichtbar, dass ∑τmax,i/∑τ0,i nicht mobilisiert wird und der Peak bei ca. 
τ(u)=∑τmob,i/∑τ0,i.=2,0 liegt, Bild 6b). Dies entspricht dem Standsicherheitsbeiwert der Böschung aus 
Bild 4, wenn während der Scherung eine Entfestigung stattfindet. Bei einem Scherweg von ca. 0,2 ist 
der FOS=1,0. Zum Vergleich sind in Bild 6b) die Entwicklung der Gesamtstandfestigkeit für einen wei-











Bild 6: Entwicklung des a) normierten Scherwiderstandes in einzelnen Knoten sowie des b) global 
mobilisierten Scherwiderstandes unter Berücksichtigung der Bodenentfestigung. Gegenüber-
gestellt in b) ist die Entwicklung der Standsicherheit für Böden mit unterschiedlichen Steifig-
keiten. 
 
ist wieder der Bereich vor Erreichen des Peaks nicht von Bedeutung. Nach dem Peak lässt sich jedoch 
der FOS direkt mit τ(u) und dem Scherweg korrelieren. Dies kann bei einer Hangüberwachung einbe-
zogen werden, wenn ein bestimmter Wert für den FOS nicht unterschritten werden soll.  
 
Zusammenfassung 
Der vorgestellte Ansatz zur Berechnung der Böschungsstandsicherheit verknüpft die FEM zur Bestim-
mung des Spannungszustandes im Boden sowie Elementtestberechnungen zur Ermittlung des Span-
nungs-Dehnungs-Verhalten während einer Scherung. Die numerischen Elementtests werden für ver-
schiedene Knoten entlang einer Gleitfläche durchgeführt und deren Scherspannungsentwicklung inte-
griert. Die globale Scherspannungsentwicklung in Abhängigkeit von der Scherverformung gibt Aus-
kunft über die Entwicklung der Standsicherheit. Vor allem bei Böden, die zur Entfestigung neigen, 
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Grundbruchberechnung mit der Finite-Elemente-Methode – 
Einfluss der Fließregel 
 
Ass. Prof. Dipl.-Ing. Dr. techn. Franz Tschuchnigg, Dominika Knitter M. Sc., Przemysław Nowakowski M. Sc. 




Für den Nachweis der Grundbruchsicherheit werden in der Praxis vorwiegend Verfahren nach Regel-
werken eingesetzt. Bedingt durch die zunehmende Anwendung numerischer Methoden zur Beurtei-
lung der Gebrauchstauglichkeit geotechnischer Strukturen kommen mittlerweile jedoch auch ver-
mehrt Verfahren basierend auf Finite-Elemente-Methoden zur Beurteilung des Grenzzustandes der 
Tragfähigkeit zum Einsatz. Untersuchungen haben jedoch gezeigt, dass sich in bestimmten Fällen deut-
liche Unterschiede zwischen klassischen Nachweisverfahren und Ergebnissen mit der FE Methode 
ergeben können. Ein Grund für diese Unterschiede ist der Einfluss des Dilatanzwinkels auf die errech-
neten Grundbruchlasten. Der Beitrag diskutiert den Einfluss der Fließregel und zeigt, dass mit der An-
nahme von assoziierter Plastizität unter Umständen auf der unsicheren Seite liegende Grundbruchlas-
ten errechnet werden. 
 
Einleitung 
In der geotechnischen Praxis werden zur Beurteilung des Grenzzustandes der Tragfähigkeit vorwie-
gend Regelwerke, wie etwa EC7 (EN 1997-1:2014), DIN 4017 (DIN 4017:2006-03) oder ÖNORM B 
4435-2 (ÖNORM B 4435-2: 1999 10 01), angewendet und es liegen daher jahrzehntelange Erfahrun-
gen vor. Untersuchungen haben jedoch gezeigt, dass diese Verfahren in manchen Fällen Ergebnisse 
liefern, die auf der unsicheren Seite liegen können. Als Alternative bieten sich numerische Verfahren 
wie die Finite-Elemente-Methode an, wobei zwei unterschiedliche Formulierungen zum Einsatz kom-
men können. Erstens Formulierungen, die auf Verschiebungsansätzen beruhen, und zweitens Formu-
lierungen, die die Schrankentheoreme der Plastizitätstheorie als Grundlage (Finite-Elemente Limit 
Analysis) haben. Diese numerischen Verfahren haben den wesentlichen Vorteil, dass die Versagens-
form nicht a priori festgelegt werden muss sondern sich aus der Berechnung ergibt.  
Dieser Beitrag verwendet beide zuvor genannten Formulierungen der FE Methode und diskutiert den 
Einfluss der Fließregel auf die errechneten Grundbruchlasten. Die diskutierten Beispiele wurden 
hauptsächlich als 2D Berechnungen (ebener Dehnungszustand) durchgeführt. Dazu wurden für die FE 
Berechnungen auf Basis von Verschiebungsansätzen (im Folgenden als FEA bezeichnet) die Program-
me Plaxis 2D Version 2016 (Brinkgreve et al. 2016) und OptumG2 (Krabbenhofft et al. 2016) verwen-
det. Für die Finite-Elemente Limit Analysis (im Folgenden als FELA bezeichnet) wurde das Programm 
OptumG2 (für 2D Betrachtungen) und OptumG3 (für einige 3D Untersuchungen) herangezogen. Da 
FELA rigorose Lösungen im Sinne der Schrankentheoreme (obere und untere Schranke) liefern sind 
diese Ergebnisse als Referenzlösung geeignet. Alle hier durchgeführten Limit Analysis Berechnungen 
basieren auf den Grundlagen wie z.B. in Sloan (2013) beschrieben und grenzen die exakte Lösung 
Bundesanstalt für Wasserbau  
Kolloquium Numerik in der Geotechnik  ▪  9. und 10. Oktober 2019 in Karlsruhe 
 
- 24 - 
durch Ermittlung einer oberen und unteren Schranke ein, d.h. es kann die Fehlertoleranz gegenüber 
der exakten Lösung ermittelt werden. Ein Nachteil der Methode liegt jedoch darin, dass nur eine asso-
ziierte Fließregel verwendet werden kann. Eine Möglichkeit, dieses Problem zu umgehen, wurde von 
Davis (1968) veröffentlicht. Er schlägt eine Abminderung des effektiven Reibungswinkels ´ und der 
effektiven Kohäsion c´ in Kombination mit einer assoziierten Fließregel vor. 
 
´* cc               [1] 
 









            [3] 
 
Dieser Ansatz kann auch dazu verwendet werden um numerische Probleme zufolge nicht assoziierter 
Fließregeln zu umgehen (siehe Tschuchnigg et al. 2015a), aber es konnte auch bereits gezeigt werden, 
dass dieser Ansatz in bestimmten Fällen (für gewisse Randwertprobleme) sehr konservative Ergeb-
nisse liefert (siehe z.B. Tschuchnigg et al. 2015b). 
 
Vergleich Limit Analysis – Festigkeitsreduktion 
Beispiel 1 – Undrainierte Berechnung 
Betrachtet wird ein Fundament wie in Bild 1a dargestellt. Die 2D Berechnungen wurden unter der 
Annahme eines ebenen Dehnungszustandes durchgeführt und das Streifenfundament hat die Dimen-
sion 2*2 m. Auf der Fundamentoberkante wurde eine Horizontalkraft (H = *cosθ) und ein Moment M 
(M = *sinθ) definiert (siehe Bild 1a). Die undrainierten Berechnungen wurden in totalen Spannungen 
durchgeführt und der Boden wurde mit einem Bruchkriterium nach Tresca (‘ = 0) mit einer undrai-
nierten Scherfestigkeit cu von 35 kPa definiert. Die Berechnungen wurden mit Plaxis 2D und OptumG2 
durchgeführt. In einem ersten Schritt wurde der Einfluss der Netzdiskretisierung und der Effekt der 
verwendeten Ansatzfunktion der finiten Elemente untersucht. In Plaxis 2D und OptumG2 wurden dazu 
Berechnungen mit unterschiedlichen Elementen (6 knotig und 15 knotig) und unterschiedlichen Netz-
feinheiten durchgeführt. Mit OptumG2 wurden zusätzlich noch FEA mit adaptiver Netzverfeinerung 
berechnet. Die Ergebnisse sind in Bild 2a für den Fall θ=45° zusammengefasst. Man kann erkennen, 
dass ein quadratischer Verformungsansatz (6 knotiger Elementtyp) die Bruchlast überschätzt (selbst 
bei sehr feiner Diskretisierung). Daraus folgt, dass für die Ermittlung des Grenzzustandes der Tragfä-
higkeit der 15 knotige Elementtyp verwendet werden sollte (Ansatzfunktion 4ter Ordnung). Man kann 
jedoch auch erkennen, dass eine adaptive Netzverfeinerung ein sehr effizientes Werkzeug ist um die 
Anzahl der benötigten Elemente (zur Ermittlung einer realistischen Bruchlast) zu reduzieren. Im Fol-
genden wurden alle Optum Berechnungen mit adaptiver Netzverfeinerung und alle Plaxis 2D Berech-
nungen mit sehr feinen Netzen durchgeführt.  
Bild 2b zeigt einen Vergleich der beiden FE Formulierungen und der unterschiedlichen verwendeten 
Programme. Zusätzlich zu den 2D Berechnungen wurden auch 3D FELA durchgeführt. Die Ergebnisse 
sind als H-M Umhüllende dargestellt, wobei jede Markierung eine durchgeführte Berechnung darstellt. 
Man kann erkennen, dass die mit FEA und FELA errechneten Grundbruchlasten für alle untersuchten 
Fälle und allen Softwarepaketen sehr gut übereinstimmen. 
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OptumG2 6-noded, no adaptivity
OptumG2 6-noded, 3 adaptivity steps
OptumG2 15-noded, no adaptivity





Bild 2:  Ergebnisse Beispiel 1: a) Einfluss der Ansatzfunktion und Diskretisierung, b) Vergleich unter-
schiedlicher Programme 
 
Beispiel 2 – Drainierte Berechnung 
Die Geometrie dieses Beispiels ist in Bild 1b dargestellt. Das Streifenfundament hat die Dimension 2*1 
m und auf der Fundamentoberkante ist eine um ~8,5° geneigte Kraft definiert. Beim Boden handelt es 
sich um einen Sand welcher mit dem Mohr-Coulomb Modell (linear elastisch-perfekt plastisch) defi-
niert wurde. Im Gegensatz zu den Finite-Elemente Berechnungen welche auf Verschiebungsansätzen 
beruhen, kann bei den rigorosen FELA Berechnungen keine nicht-assoziierte Fleißregel verwendet 
werden. Um den Effekt von nicht assoziierter Plastizität jedoch zu berücksichtigen wurden zusätzliche 
Berechnungen (FEA und FELA) mit dem Ansatz nach Davis (1968) (siehe Formel [1] - [3]) durchge-
führt. Die verwendeten Materialparameter sind in Tabelle 1 dargestellt, wobei die Parameter nach 
Davis als *, c* und * bezeichnet wurden. 
 
Tabelle 1: Materialparameter Sand 
 
 
Materialset ´ c´ ´ * c* *
Assoziiert 35° 0 35°
Nicht assoziiert 35° 0 0 / 11,7° 29,84° / 32,44° 0 29,84° / 32,44°
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Bild 3a zeigt nochmals den Vorteil der adaptiven Netzverfeinerung, jedoch für FELA. Man kann einer-
seits erkennen wie sich die Upper Bound Lösung mit zunehmender Elementanzahl reduziert und die 
Lower Bound Lösung zunimmt, und andererseits sieht man, dass mit der Anwendung einer adaptiven 
Netzverfeinerung die exakte Lösung mit relativ geringer Elementanzahl sehr gut eingegrenzt werden 
kann. Mit der Annahme von 3 adaptiven Verfeinerungen (adaptivity steps) liegt der Unterschied in der 
Größenordnung von wenigen Prozentpunkten. Bild 3b zeigt die mit FEA errechneten Last-
Verschiebungskurven mit der Annahme von assoziierter Plastizität (´=´) und mit dem Ansatz nach 
Davis (für ´=0 und ´=´/3). Zusätzlich sind die FELA Ergebnisse (Upper- und Lower Bounds) darge-
stellt. Es wird an dieser Stelle darauf hingewiesen, dass in den folgenden Abbildungen nur die vertikale 
Lastkomponente geplottet wurde. Diese Ergebnisse bestätigen, dass FEA und FELA sehr ähnliche Er-
gebnisse liefern, wenn assoziierte Plastizität angenommen wird. Die mit FEA (mit 15 knotigen Elemen-
te) ermittelten Bruchlasten liegen in allen untersuchten Fällen innerhalb der Schranken der FELA Be-



























Upper Bound - No adaptivity
Lower Bound - No adaptivity
Upper Bound - 3 adaptivity steps
Lower Bound - 3 adaptivity steps
Upper Bound - 5 adaptivity steps































Bild 3:   Ergebnisse Beispiel 2: a) Einfluss der adaptiven Netzverfeinerung bei FELA, b) FELA vs 
FEA für assoziierte Plastizität 
 
Bild 4a zeigt die Last-Setzungslinien für assoziierte und nicht-assoziierte Plastizität. Man kann einer-
seits erkennen, dass beide Programme (OptumG2 und Plaxis 2D) idente Bruchlasten liefern, aber man 
sieht andererseits auch, dass die Annahme einer assoziierten Fließregel zu einer signifikant höheren 
Bruchlast führt. Außerdem sieht man, dass das Last-Setzungsverhalten deutlich „weicher“ ausfällt so-
bald eine nicht-assoziierte Fließregel in der Berechnung verwendet wird. Bild 4b verdeutlicht diesen 
Effekt. Es wurden Berechnungen mit vier verschiedenen Annahmen hinsichtlich der Fließregel durch-
geführt (´=´, ´=11,7°, ´=5° und ´=0) und man kann klar erkennen, dass die Annahme ´=´ zu 
einer starken Überschätzung der Versagenslast, also zu einer auf der unsicheren Seite liegenden Lö-
sung führt. In dem betrachteten Fall reduziert sich die Bruchlast (vertikale Komponente) von 
2843 kN/m (assoziierte Fließregel) auf 1739 kN/m (´=0). Dies entspricht einer Reduktion von fast 
40%. 
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OptumG2 - non ass.
Plaxis - ass.















Bild 4:  Ergebnisse Beispiel 2: a) Assoziierte vs nicht assoziierte Fließregel, b) Einfluss des Dila-
tanzwinkels (OptumG2) 
OPTUMG3
OPTUMG3 15-noded  = 0
Davis: 15-noded  = 0















Bild 5:  Ergebnisse Beispiel 2: a) Inkrementelle deviatorische Dehnungen (Plaxis), b) Einfluss des 
Dilatanzwinkels (OptumG2) und Vergleich mit EC7 
 
Des Weiteren kann man in Bild 4b (im speziellen für den Fall ´=0 und ´=5°) starke Oszillationen in 
den Ergebnissen erkennen, welche  eine verlässliche Bestimmung der Bruchlast erschweren. Der 
Grund für die numerischen Probleme liegt darin, dass bei nicht assoziierter Plastizität kein eindeutiger 
Versagensmechanismus erhalten wird (siehe auch Bild 5a) und der Versagensmechanismus während 
den einzelnen Berechnungsschritten nicht ident bleibt. Für höhere Werte von ´ sind keine numeri-
schen Probleme zu erkennen, ein Einfluss auf die errechnete Bruchlast ist jedoch gegeben. Zu beachten 
ist auch, dass die durchgeführten Studien gezeigt haben, dass die Netzabhängigkeit bei Verwendung 
einer nicht assoziierter Fließregel deutlich ausgeprägter ist als bei assoziierter Plastizität. Bild 5b be-
inhaltet FEA und FELA Ergebnisse für den Fall ´=´ und ´=0, wobei der letztere Fall mit nicht-
assoziierter Fließregel (FEA) und mit dem Ansatz nach Davis (FEA und FELA) gerechnet wurden. Zu-
sätzlich wurden für diese Fälle auch 3D FELA Berechnungen durchgeführt. Bild 5b bestätigt wiederum, 
dass bei allen Untersuchungen mit der Annahme von ´=´ sehr ähnliche Bruchlasten errechnet wur-
den. Die Abbildung zeigt jedoch auch, dass (ähnlich wie bei Böschungen - siehe Tschuchnigg et al. 
2015b) der Ansatz nach Davis sehr konservative Bruchlasten ergibt. 
Zusätzlich ist in Bild 5b die errechnete Grundbruchlast nach EC7 bzw. DIN 4017 (die Grundbruchlast 
sind für diese Aufgabenstellung ident) dargestellt. Die FEA mit der Annahme von assoziierter Plastizi-
tät ergibt eine um ~25% höhere und die Berechnung mit ´=0 eine um fast 30% geringere Grund-
bruchlast als jene nach EC7. Um diesen signifikanten Effekt der Dilatanz auf die Grundbruchlast zu 
evaluieren wurden in einem nächsten Schritt Berechnungen mit unterschiedlichen Werten für ´ 
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durchgeführt. Die Ergebnisse dieser FEA und das Ergebnis nach EC7 / DIN 4017 sind in Bild 6a darge-
stellt. Zusätzlich wurde das Ergebnis nach EC7 / DIN 4017 mit Berücksichtigung eines Tiefenfaktors 
nach Brinch Hansen (1970) dargestellt. Diese Berechnungen wurden mit dem Programm GGU (GGU 
Footing 2019) durchgeführt. Die unterschiedlichen FE Programme errechnen ähnliche Ergebnisse, 
man kann jedoch erkennen, dass das Ergebnis nach EC7 (bzw. DIN 4017) ohne Berücksichtigung des 
Tiefenfaktors nur unter den FEA Ergebnissen liegt, wenn ´>~10° angenommen wird. Für die realisti-
schere Annahme einer nicht-assoziierten Fließregel mit Dilatanzwinkeln zwischen 0 und 8° (bei FEA) 
liegt das EC7 / DIN 4017 Ergebnis jedoch auf der nicht konservativen Seite. Diese Untersuchungen 
verdeutlichen den signifikanten Einfluss von ´ auf den Grenzzustand der Tragfähigkeit. Weitergehen-
de Studien haben gezeigt, dass die Unterschiede zwischen EC7 und FEA auch stark vom effektiven Rei-
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DIN/EC7 (with depth factor) DIN/EC7
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Bild 6:  Ergebnisse: a) Beispiel 2 -Einfluss von ´, b) Beispiel 3 – Einfluss der Einbindetiefe 
 
Beispiel 3 - Tiefenfaktor 
Beispiel 3 untersucht den Einfluss der Einbindetiefe auf die errechnete Grundbruchlast. Die geometri-
schen Randbedingungen des Beispiels sind in Bild 1c dargestellt. Die Breite des Fundamentes ist 2 m 
und Einbindetiefen von 0, 1 m, 3 m und 5 m wurde untersucht. Der Sand wurde wieder mit dem Mohr-
Coulomb Modell (linear elastisch-perfekt plastisch) mit ´=35° modelliert. Die Berechnungen wurden 
einerseits mit dem Programm GGU (GGU Footing 2019) zufolge DIN 4017 (mit und ohne Tiefenfakto-
ren nach Brinch Hanson (1970)) und andererseits mit beiden Finite-Elemente Softwarepaketen 
durchgeführt. Die Ergebnisse (Bild 6b) zeigen erneut, dass die konventionell ermittelten Grenzlasten 
nur für den Fall von assoziierten (bzw. sehr hohen Werten von ´) konservative Ergebnisse liefert. Für 
den aus bodenmechanischer Sicht realistischeren Fall, nämlich der Annahme einer nicht assoziierten 
Fließregel (in den Berechnungen wurde ´=0 gewählt) ergeben jedoch wieder FEA Ergebnisse die auf 
der sicheren Seite liegenden Grundbruchlasten. Dieser Trend ist bei Berücksichtigung des Tiefenfak-
tors noch deutlicher erkennbar (siehe Bild 6a und Bild 6b). 
 
Zusammenfassung 
Die Beurteilung der Grundbruchsicherheit erfolgt in der geotechnischen Praxis meist mithilfe von Re-
gelwerken. Zunehmend werden jedoch numerische Verfahren zur Beurteilung des Grenzzustandes der 
Tragfähigkeit herangezogen. Diese Verfahren weisen den Vorteil auf, dass die Form des Versagensme-
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chanismus ein Berechnungsergebnis ist und nicht a priori angenommen werden muss. In diesem Bei-
trag wurde gezeigt, dass die klassische auf Verschiebungsansätzen beruhende FE Methode bei gleichen 
Annahmen vergleichbare Ergebnisse liefert wie FE Berechnungen, die auf Kollapstheoremen der Plas-
tizitätstheorie (Limit Analysis) beruhen. FEA hat jedoch gegenüber FELA den wesentlichen Vorteil, 
dass auch eine nicht assoziierte Fließregel verwendet werden kann. Es zeigte sich auch, dass bei FEA 
nur bei sehr hohen Reibungswinkeln und sehr geringen Dilatanzwinkeln numerische Probleme auftre-
ten können, welche eine Interpretation der Ergebnisse erschweren. Es konnte außerdem gezeigt wer-
den, dass unter bestimmten Voraussetzungen eine konventionelle Berechnung der Grundbruchlast zu 
unsicheren Ergebnissen führen kann. Wie in dem Beitrag erläutert wurde liegt ein wesentlicher Grund 
für diese Unterschiede in der errechneten Grundbruchlast an dem Einfluss der Fließregel. Bei der An-
nahme von assoziierter Plastizität ergeben Finite-Elemente Berechnungen höhere Grenzzustände der 
Tragfähigkeit als Berechnungen nach EC7 (bzw. DIN 4017), bei der, aus bodenmechanischer Sicht rea-
listischeren Annahme von nicht assoziierter Plastizität (mit Dilatanzwinkeln in der Größenordnung 
von 0 bis ´-30°) können die konventionell errechneten Bruchlasten jedoch auf der unsicheren Seite 
liegen. Insbesondere bei Reibungswinkeln ´ > 30° sollte dem verwendeten Dilatanzwinkel erhöhte 
Aufmerksamkeit geschenkt werden. In diesem Beitrag wurde versucht aufzuzeigen, dass Betrachtun-
gen des Grenzzustandes der Tragfähigkeit mithilfe der Finiten-Elemente-Methode eine leistungsfähige 
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Gekoppelte CFD-DEM-Simulation zum Verflüssigungsverhalten 
gesättigter sandiger Böden 
 
Manuela Kanitz M. Sc., Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe 




Ausgeprägte Porenwasserströmungen durch gesättigte tragfähige Böden können zur Verflüssigung 
des Bodenkörpers führen und somit zum Versagen mariner geotechnischer Strukturen. Um den Über-
gang von fester zu flüssiger Phase untersuchen zu können, muss eine Methode gewählt werden, die 
zum Einen die mikromechanischen Eigenschaften des Bodens und zum Anderen den Einfluss der Was-
serphase und der Interaktion der beiden Medien miteinander wiedergeben kann. Die gekoppelte CFD-
DEM Methode bietet hier die Möglichkeit, die Wechselwirkung der Partikel mit dem Fluid durch nu-
merische Simulationen zu untersuchen. In Kanitz & Grabe (2018) wurden bereits erste Untersuchun-
gen zur Verflüssigung mithilfe der gekoppelten CFD-DEM durchgeführt. In diesen ersten Untersuchun-
gen wurde das Verflüssigungsverhalten von Glaskugeln mit einem Durchmesser von 3 mm sowohl 
numerisch als auch experimentell untersucht. Dabei konnte eine qualitativ gute Übereinstimmung 
zwischen den experimentellen und den numerischen Ergebnissen erzielt werden. Zur Untersuchung 
des Verflüssigungsverhalten von Sand wird nun in Laborversuchen eine gesättigte Bodensäule verflüs-
sigt und die Partikelbewegungen mit einer Hochgeschwindigkeitskamera aufgenommen. Diese expe-
rimentellen Ergebnisse werden mit den numerischen Ergebnissen der gekoppelten CFD-DEM vergli-
chen und analysiert. 
 
Grundlagen der gekoppelten CFD-DEM 
Die Diskrete Elemente Methode (DEM) ist eine Lagrange-Methode, die die Partikelposition und -
geschwindigkeit explizit verfolgt. Sie wurde ursprünglich von Cundall und Strack (1979) entwickelt. 
Die maßgebenden Gleichungen der DEM zur Beschreibung der Translations- und Drehbewegung eines 
Partikels basieren auf dem zweiten Newtonschen Bewegungsgesetz: 
 𝑚𝑖 𝜕𝑣𝑖𝜕𝑡 = ∑ 𝐹𝑖𝑗𝑐 + 𝐹𝑖𝑓 + 𝐹𝑖𝑔𝑗  , (1) 
   
 𝐼𝑖 𝜕𝑤𝑖𝜕𝑡 = ∑ 𝑀𝑖𝑗𝑐𝑗  . (2) 
 𝑣𝑖 und 𝑤𝑖  beschreiben die translatorische und die Winkelgeschwindigkeit des Partikels i, 𝐼𝑖  ist sein 
Trägheitsmoment. 𝐹𝑖𝑗𝑐  und 𝑀𝑖𝑗𝑐  stellen die Kontaktkraft und das Drehmoment dar, die von einem Parti-
kel j oder den Wänden auf das Partikel i ausgeübt werden. 𝐹𝑖𝑓und 𝐹𝑖𝑔  sind die Partikel-Fluid-
Wechselwirkungskräfte und die Schwerkraft. 
Die Berechnung des Druck- und Flüssigkeitsfeldes in der numerischen Strömungsdynamik (CFD) ba-
siert auf den Navier-Stokes-Gleichungen (NSE). In diesem Beitrag wird die Finite Volumen Methode 
(FVM) verwendet, die die Berechnungsdomäne in Zellen unterteilt, in denen die lokal gemittelten NSEs 
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gelöst werden. Die maßgebenden Gleichungen basieren auf der Erhaltung von Masse und Momentum 
in Form von lokal gemittelten Variablen (Anderson und Jackson, 1967) durch: 
 
𝜕𝜕𝑡 𝜌𝑓𝛼𝑓 + 𝛻 ⋅ (𝜌𝑓𝛼𝑓𝑢𝑓) = 0,  (3) 
 
𝜕𝜕𝑡 (𝜌𝑓𝛼𝑓𝑢𝑓) + 𝛻 ⋅ (𝜌𝑓𝛼𝑓𝑢𝑓𝑢𝑓) = −𝛼𝑓𝛻𝑝 + 𝛻 ⋅ (𝛼𝑓𝜏𝑓) + 𝛼𝑓𝜌𝑓g+𝑅𝑝𝑓 , (4) 
 
wobei 𝑢𝑓  die Strömungsgeschwindigkeit und 𝑝 den Druck darstellen, 𝜏𝑓  beschreibt den Fluidspan-
nungstensor und 𝜌𝑓  die Dichte der Flüssigkeit. Gegenüber den klassischen NSE lassen sich zwei zusätz-
liche Variablen unterscheiden: 𝛼𝑓  und 𝑅𝑝𝑓 . 𝛼𝑓  ist dabei die Porosität einer CFD-Zelle in Abhängigkeit 
der in der Zelle vorhandenen Partikel. 𝑅𝑝𝑓  ist der Fluid-Partikel-Impulsaustausch-Term. In diesem 
Term werden alle Wechselwirkungskräfte zwischen Partikel und Fluid zusammengefasst und in der 
NSE berücksichtigt, so dass die Strömungsgeschwindigkeit und der Fluiddruck unter Berücksichtigung 
der Anwesenheit der Partikel berechnet werden (Goniva et al., 2010). 
 
Experimenteller Aufbau und Numerisches Modell 
Der Versuchsaufbau zur Untersuchung der Verflüssigung in kohäsionslosen Böden ist in Bild 1 darge-
stellt. Es wurde ein zylindrischer Acrylglasbehälter mit einem Durchmesser von 8 cm und einer Höhe 
von 25 cm verwendet. Der Prüfzylinder ist mit der Wasserleitung verbunden. Es ist ein Druckregler 
installiert, der einen konstanten Druck von 6 kPa aufrechterhält. Der Wasserfluss wird durch einen 
Kugelhahn initialisiert und gestoppt und strömt vertikal von unten nach oben. Das abfließende Wasser 
wird in einem Eimer gesammelt, wo der Abfluss mit einer Waage gemessen wird. Zu Versuchsbeginn 
wird der Zylinder mit Wasser gefüllt. Das Material wird dann vorsichtig in den Zylinder geschüttet, um 
einen vollständig gesättigten Zustand zu gewährleisten. Locker und dicht gelagerter Hamburger Sand 
wird zur Untersuchung der Verflüssigung verwendet.  Eine Materialhöhe von 4,0 cm wird realisiert. 
Bei der lockeren Lagerung wird der Sand in den Zylinder gefüllt und anschließend vorsichtig mit Was-
ser durchströmt. Um einen dicht gelagerten Zustand zu erreichen, wird der Hamburger Sand durch 
Vibrationen verdichtet, nachdem das Material in den Zylinder gefüllt wurde. So wird eine Porenzahl 
von n = 0.42 (D =0,27) für den locker gelagerten und n = 0,35 (D =0,95) für dicht gelagerten Sand er-
reicht. Der Versuch wird durch Öffnen des Kugelhahns gestartet. Der gesamte Prozess der Verflüssi-
gung wird mit einer Hochgeschwindigkeitskamera aufgezeichnet. Der Wasserdurchfluss ist konstant 
mit einer Geschwindigkeit von 0,016 m/s. Nach 5 s wird der Wasserzufluss gestoppt und die Sedimen-
tation des Materials aufgezeichnet. Auf diese Weise kann auch das Hohlraumverhältnis nach der Ver-
flüssigung analysiert werden. 
 
Das numerische Modell wird mit den gleichen Dimensionen wie im Versuchsaufbau erstellt. Die Mate-
rialparameter für den Hamburger Sand für die numerischen Simulationen wurden im Vorfeld kalib-
riert und können Kanitz & Grabe (2019) entnommen werden. Die polydisperse Partikelpackung ist der 
vom Hamburger Sand nachempfunden. Die Partikel werden entsprechend ihrer Lagerungsdichte und 
Materialhöhe in einer separaten DEM-Berechnung initialisiert. Bei diesem Schritt ist eine Kopplung 
mit der CFD noch nicht notwendig. Dies führt zu einer deutlichen Reduzierung der Rechenzeiten. Für 
die anschließende Untersuchung der Verflüssigung der Sandsäule wird die gekoppelte CFD-DEM ver-
wendet. Der DEM-Zeitschritt beträgt t = 10-6 s und der CFD-Zeitschritt t = 10-4 s. Nach jedem 100. DEM-
Zeitschritt werden die Ergebnisse der DEM-Berechnung an den CFD-Solver übergeben. Als Randbe-
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dingung wird am Zufluss eine konstante Geschwindigkeit von v = 0.015 m/s eingestellt, wobei sich der 
Druck beim Zufluss frei einstellen kann. Vorangehende Untersuchungen zeigten jedoch, dass bei dieser 
Strömungsgeschwindigkeit im Gegensatz zum experimentellen Versuch keine Verflüssigung eintritt. 
Aus diesem Grund wurde für einen Zeitraum von 0,025 s ein Impuls mit einer Geschwindigkeit von vIni 
= 0,05 m/s vorgegeben. Nach diesem Intervall sinkt die Geschwindigkeit auf die im Experiment ge-
messenen v = 0,015 m/s ab. Zeitintervall sowie Initialgeschwindigkeit im numerischen Modell wurden 




Bild 1:  Versuchsaufbau - schematisch dargestellt 
 
Ergebnisse 
Bild 2 und Bild 3 zeigen das Verflüssigungsverhalten bei vertikaler Durchströmung des locker gelager-
ten Hamburger Sands im Versuch und im numerischen Modell zu drei Zeitschritten. Mithilfe der Par-
ticle Image Velocimetry Methode (PIV) wird in Bild 2 das Bewegunsverhalten des Sands veranschau-
licht. Es zeigt sich, dass nach 1 s Durchströmung das Wasser das Bodengefüge durchstößt und sich ein 
Wirbel bildet. Dabei bleibt der Bodenkörper im mittleren Bereich in Ruhe. Das Wasser strömt über die 
Seiten nach oben und sorgt an dieser Stelle für die Auflockerung. Dieses Verhalten kann auch im nu-
merischen Modell beobachtet werden. Nach dieser ersten Auflockerung wird ein größerer Teil des 
Sandkörpers verflüssigt und das Wasser durchdringt den Bodenkörper an mehreren Stellen, wobei 
sich die verflüssigten Stellen weiter auf den Randbereich konzentrieren. Sowohl in den Versuchen als 
auch im numerischen Modell verflüssigt nicht der komplette Sandkörper. Jedoch zeigt sich, dass je 
länger die Durchströmung andauert die Strömungskanäle im Bodengefüge sich weiter ausbreiten. Die 
Sedimentation nach Versuchsende geschieht nahezu augenblicklich. Die Porenzahl nach Versuchsende 
beim locker gelagerten Sand beträgt nexp,locker = 0,43 im Versuch und nnum,locker = 0,42 in der numerischen 
Simulation. Der locker gelagerte Sand wurde somit durch die Verflüssigung erheblich aufgelockert, 
welches auch im numerischen Modell beobachtet werden kann. 
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Bild 2:  Verflüssigungsverhalten des locker gelagerten Hamburger Sands bei vertikaler Durchströ-
mung, der rote Bereich ist aus der PIV-Analyse ausgeschlossen 
 
 
Bild 3:  Verflüssigungsverhalten des locker gelagerten Hamburger Sands im numerischen Modell 
 
In Bild 4 ist das Verflüssigungsverhalten des dicht gelagerten Hamburger Sands dargestellt. Im Gegen-
satz zum locker gelagerten Sand bildet sich bei der vertikalen Durchströmung nach 1 s ein Pfropfen, 
der gleichmäßig aufsteigt. Am unteren Rand des Pfropfens kann beobachtet werden, wie sich ein Hohl-
raum bildet und an der Unterseite des Pfropfens der Sand abgewaschen wird. Diese Pfropfenbildung 
kann im numerischen Modell nicht beobachtet werden (vgl. Bild 5). Dort wird die Bodensäule vom 
Wasser bereits nach 1 s durchbrochen und wirbelt an mehreren Stellen den Sand auf. Das Material 
wird dabei höher geschleudert als beim locker gelagerten Boden. Nach 3 s kann in den Versuchen eine 
Verflüssigung der Bodensäule beobachtet werden. Nachdem der Pfropfen zusammengefallen ist, ver-
ringern sich die Partikelinteraktionskräfte erheblich und fast der gesamte Bodenkörper verflüssigt. 
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Bild 4: Verflüssigungsverhalten des dicht gelagerten Hamburger Sands bei vertikaler Durchströ-




Bild 5: Verflüssigungsverhalten des dicht gelagerten Hamburger Sands im numerischen Modell 
 
Die Verflüssigung ist dabei insgesamt stärker als beim locker gelagerten Boden. Die Partikelgeschwin-
digkeiten sind ebenfalls höher. Die numerischen Ergebnisse nach 3 s zeigen eine ähnliche Tendenz. Ein 
großer Bereich der Bodensäule ist verflüssigt und bewegt sich stetig und stärker als beim locker gela-
gerten Sand. Wie in den Versuchen kann ein höherer Materialaustrag aus den Bodensäule beobachtet 
werden. Sowohl in den Versuchen als auch in den numerischen Ergebnissen zeigt sich, dass sich der 
Durchbruch des Wassers eher auf eine Stelle im Boden fokussiert. An dieser Stelle wird das Material 
nach oben transportiert, wo es verwirbelt und anschließend in einer Abwärtsbewegung wieder auf die 
Sandsäule aufprallt. Die Sedimentation des dicht gelagerten Sands benötigt mehr Zeit als der locker 
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gelagerte. Nach Sedimentation hat sich im Versuch eine Porenzahl von nexp,dicht = 0,42 und im numeri-
schen Modell eine Porenzahl von nnum,dicht = 0,42 eingestellt. Die Auflockerung des dicht gelagerten 
Sands durch die Verflüssigung ist erheblich. Die Lagerungsdichten nach Verflüssigung von locker und 
dicht gelagerten Sand sind vergleichbar. 
 
Zusammenfassung und Ausblick 
In diesem Beitrag wurde die Verflüssigung einer locker und einer dicht gelagerten Sandsäule durch 
Durchströmung experimentell und numerisch mithilfe der gekoppelten CFD-DEM untersucht. Sowohl 
die locker als auch die dicht gelagerte Sandsäule verflüssigen bei einer Durchströmungsgeschwindig-
keit von v =0,015 m/s. Sowohl im Versuch als auch im numerischen Modell zeigt sich dabei, dass die 
Verflüssigung im dicht gelagerten Sand deutlich ausgeprägter ist. Aufgrund der geringeren Durchläs-
sigkeit des dicht gelagerten Bodens baut sich ein stärkerer Druck auf, da das Wasser nicht frei durch 
den Bodenkörper strömen kann. Dieses resultiert in einem plötzlichen Durchbruch der Wasserströ-
mung durch das Korngefüge. Aus diesem Grund ist die Materialbewegung beim dicht gelagerten Sand 
deutlich stärker als beim locker gelagerten. Nach Ende der Durchströmung sedimentiert der Boden 
und eine starke Auflockerung resultiert. Locker und dicht gelagerter Boden weisen nach Versuchsende 
eine ähnliche Porenzahl auf.  
Der Vergleich mit den numerischen Modellen zeigt eine qualitative Übereinstimmung. Beim locker 
gelagerten Sand konnten die vorherrschenden Phänomene der Verflüssigung abgebildet werden. Beim 
dicht gelagerten Sand kann das numerische Modell die anfängliche Pfropfenbildung nicht abbilden. Als 
Grund ist zu benennen, dass in der DEM nicht die reale Partikelform abgebildet wird und somit ein 
Verhaken der Partikel aufgrund der Kornform nicht dargestellt werden kann. Um dies zu umgehen, 
müssten erhöhte Partikelinteraktionskräfte im DEM-Modell implementiert werden, die ggfs. von der 
Porenzahl abhängen. Das Verflüssigungsverhalten stimmt jedoch qualitativ überein.  
 
Literatur 
Anderson, T. B.; Jackson, R. (1967): A fluid mechanical description of fluidized beds. In: Industrial and 
Engineering Chemistry Fundamentals 6 (4), S. 527–538. 
Cundall, Peter A.; Strack, O. D. L. (1979): A discrete numerical model for granular assemblies. In: 
Géotechnique (29), S. 47–65. 
Goniva, Christoph; Kloss, Christoph; Hager, Alice; Pirker, S. (2010): An Open Source CFD-DEM Perspec-
tive. In: Proceeding of OpenFOAM Workshop. Göteborg. 
Kanitz, M.; Grabe, J. (2018): Numerical investigations on the liquid-solid transition of a soil bed with 
coupled CFD-DEM. In: Manuel de Matos Fernandes (Hg.): Numerical Methods in Geotechnical En-
gineering IX. Proceedings of the 9th European Conference on Numerical Methods in Geotechnical 
Engineering (NUMGE 2018), June 25-27, 2018, Porto, Portugal. Milton: Chapman and Hall/CRC. 
Kanitz, M.; Grabe, J. (2019): Influence of Suction Dredging on the Failure Mechanism of Sandy Subma-
rine Slopes: Revisited With a Coupled Numerical Approach. In: Proceedings of the ASME 2019 
38th International Conference on Ocean, Offshore and Arctic Engineering (OMAE). 
  
Bundesanstalt für Wasserbau  
Kolloquium Numerik in der Geotechnik  ▪  9. und 10. Oktober 2019 in Karlsruhe 
 
- 37 - 
Numerische Simulation von Drucksondierungen in schluffigen 
Böden mittels PFEM 
 
Dipl.-Ing. Laurin Hauser, Prof. Dr.-Ing. Helmut F. Schweiger  




In-situ Erkundungen liefern neben konventionellen Laboruntersuchungen wichtige Erkenntnisse zur 
Charakterisierung des Untergrunds. Dabei werden im Allgemeinen bodenmechanische Parameter ba-
sierend auf den gemessenen Größen mithilfe von Korrelationen abgeleitet. Bei Drucksondierungen 
(CPT) werden dafür Spitzendruck qc, Mantelreibung fs und (bei CPTu-Versuchen) der Porenwasser-
druck zumeist an der u2-Position aufgezeichnet, während die Sonde bei konstanter Geschwindigkeit 
von 2 cm/s in den Untergrund eindringt. 
Zur Parameterbestimmung haben sich eine Reihe von Korrelationen in der Praxis bewährt, die auf 
drainiertem bzw. undrainiertem Verhalten des Bodens während des Sondierungsvorgangs beruhen, 
wie es typischerweise bei Sanden bzw. Tonen zu erwarten ist. Diese Korrelationen lassen sich nur be-
dingt für schluffige Böden aufgrund ihres teildrainierten Verhaltens anwenden. In Österreich finden 
sich derartige Böden vielfach in alpinen Becken, womit die Charakterisierung mittels in-situ Erkun-
dungen verstärkt in den Fokus rückt und Anstoß zu vertiefter Forschung gibt. Dazu soll in diesem Bei-
trag ein numerisches Modell basierend auf der Particle Finite Element Method (PFEM) mitsamt des 
implementierten und validierten Stoffgesetzes CASM vorgestellt und für die Simulation von Druckson-
dierungen angewandt werden. 
 
Numerisches Modell 
Die Simulation von Drucksondierungen stellt eine komplexe Fragestellung dar, bei der nichtlineares 
Materialverhalten, große Verformungen und ein Kontaktproblem zwischen Boden und starrer Sonde 
berücksichtigt werden müssen. Dafür kamen bereits unterschiedliche numerische Methoden, wie bei-
spielsweise Arbitrary Eulerian-Lagrangian Method (Sheng et al. 2014), Material Point Method (Ceccato 
und Simonini 2017) oder PFEM, erfolgreich zur Anwendung. Letztere Methode wird auch für diese 
Arbeit verwendet, wobei auf die eigens dafür entwickelte Applikation G-PFEM zurückgegriffen wird 
(Monforte et al. 2017a, Monforte et al. 2018). 
 
G-PFEM: 
Bei der PFEM wird ein Randwertproblem unter ständiger Neuvernetzung kritischer Bereiche des In-
tegrationsgebiets gelöst. Zu Beginn eines Zeitschritts wird das Gebiet als eine Knotenwolke behandelt, 
wobei die Knoten/Partikel die gesamte Information speichern. In Abhängigkeit der Partikeldichte 
werden lokal zusätzliche Knoten eingefügt oder Überflüssige entfernt und das Gebiet neu vernetzt. Im 
Anschluss wird der Zeitschritt gemäß der FEM basierend auf dem neu generierten Netz gelöst, um eine 
neue Knotenwolke mit aktualisierten Knotenvariablen zu erhalten (Oñate et al. 2011). Diese Strategie 
ermöglicht, große Verformungen des Integrationsgebiets (ohne übermäßige Netzverzerrung) zu be-
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rücksichtigen, ist aber auch mit erheblichem zusätzlichen Rechenaufwand verbunden. Monforte et al. 
(2017b) wählten daher lineare Dreieckselemente in Zusammenhang mit einer gemischten und stabili-
sierten Formulierung der zu lösenden Grundgleichungen (quasi-statische Impuls- und Massenerhal-
tungsgleichung) gemäß der Theorie großer Verformungen. Der Kontakt zwischen Starrkörper (Druck-
sonde) und wassergesättigtem Boden wird in G-PFEM mithilfe einer Penalty-Methode berücksichtigt. 
 
Clay and Sand Model 
Zur Abbildung des Materialverhaltens von schluffigen Böden wurde das Clay and Sand Model (CASM, 
Yu 1998) implementiert. Dieses elasto-plastische Modell beruht auf dem State Parameter Konzept und 
wurde im Rahmen der Critical State (CS) Theory formuliert. Die zusätzlichen Materialkonstanten r* 
und n ermöglichen, die Form der Fließfläche anzupassen, wodurch sowohl das Verhalten von Sanden 
als auch Tonen modelliert werden kann. Die verwendete Fließregel ist nicht-assoziiert; das hier ver-wendete plastische Potenzial entspricht einer Ellipse im p‘-q-Spannungsraum (angelehnt an die Fließ-
fläche des Modified Cam-Clay Models), deren Scheitelpunkt stets auf der CS-Gerade liegt. Bei entspre-
chender Wahl von r* und n können die Fließflächen des Cam-Clay Models oder auch des Modified 
Cam-Clay Models (MCCM) nachgebildet werden. 
Für die Anwendung in G-PFEM wurde das CASM für große Verformungen angepasst (Monforte et al. 
2015): Dabei gilt, im Unterschied zur additiven Aufspaltung des infinitesimalen Dehnungstensors ε = 
εe + εp, eine multiplikative Zerlegung des Deformationsgradienten F = Fe · Fp in einen elastischen (Fe) 
und plastischen Teil (Fp). Weiters liefert das bereits vorhandene hyperelastische Modell nach Houlsby 
(1985) die Spannungs-Dehnung-Beziehung zwischen dem Kirchhoff’schen Spannungstensor τ und 
dem logarithmischen Hencky-Verzerrungstensor εh. Fließfläche und plastisches Potenzial sind folglich 
Funktionen der Invarianten von τ und des Überkonsolidierungsdrucks p0, welcher eine Funktion der 
plastischen, volumetrischen Dehnung ist. Die Integration des elasto-plastischen Modells erfolgt an-
hand des expliziten Verfahrens nach Sloan et al. (2001). Bild 1 zeigt beispielhaft für zwei unterschied-
liche Kombinationen von r* und n die Spannungspfade eines direkten Scherversuchs bei konstantem 
Volumen am Integrationspunkt. 
 
,   
(a) (b) 
Bild 1: Spannungspfade eines direkten Scherversuchs bei konstantem Volumen für r* = 2,0 und n = 
1,5 (a) bzw. für r* = 3,7 und n = 2,2 (b). 
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Validierung - Cavity Expansion: 
Zur Validierung des implementierten Materialmodells wurde ein sphärisches Cavity Expansion Prob-
lem unter undrainierten Bedingungen nachgerechnet und mit der analytischen Lösung von Mo und Yu 
(2017) verglichen. Grundlage dafür bildet ein axisymmetrisches Modell bestehend aus einem Viertel-
kreisring mit dem anfänglichen Innenradius a0 von 0,01 m und einem Außenradius A von 2,0 m. Bild 2 
(a) zeigt zudem die Auflagerbedingen entlang der Symmetrieachsen und den aufgebrachten Zelldruck (p‘0 = 88,0 kPa, u0 = 0,0 kPa) am äußeren Rand. Tabelle 1 fasst die Parameter der analytischen Lösung 
und die daraus abgeleiteten Eingangsgrößen für das numerische Modell zusammen. Zusätzlich wurde 
für die Nachrechnung eine Durchlässigkeit von 10-10 m/s angenommen, um undrainiertes Verhalten 
nachzubilden. 
Tabelle 1: Parameter analytische Lösung und Nachrechnung. 
Materialkennwerte (Mo und Yu 2017) Γ [-] λ [-] κ [-] φ'cs [°] μ [-] ν [-] r* [-] n [-] OCR [-] 
2,759 0,161 0,062 22,75 0,3 2,0 2,7183 1,0 4,0 
Abgeleitete Kennwerte für Nachrechnung (G-PFEM) λ* [-] κ* [-] G0 [MPa] α [-] p0 [kPa] φ'cs [°] r* [-] n [-] OCR [-] 
0,076 0,029 1,0/1,5 0,0 352,0 22,75 2,7183 1,0 4,0 Γ … State Parameter μ … Querdehnzahl r*, n … Spacing Ratio, Shape Parameter λ, κ bzw. λ*, κ* … Steigungen Erst- bzw. 
Wiederbelastungsgeraden 
ν … spezifisches Volumen (1+e) OCR … Überkonsolidierungsgrad 






Bild 2: Axisymmetrisches Modell zur Simulation des Cavity Expansion Problems (a) und Vergleich 
der normalisierten Verläufe des Porenwasserüberdrucks Δu/su (b), der effektiven Radial- und 
Tangentialspannungen σ’r/su (c) bzw. σ’Θ/su (d) bei OCR = 4,0, r* = 2,7183, n = 1,0 und a/a0 = 
10,0 zwischen G-PFEM Nachrechnung und analytischer Lösung (Mo und Yu 2017). 
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Nach Aufweitung des Innenradius mittels Verschiebungsrandbedingungen auf a/a0 = 10,0 werden die 
radialen Verläufe (bezogen auf die undrainierte Scherfestigkeit su) der effektiven Radial- und Tangen-tialspannungen σ’r und σ’Θ sowie des Porenwasserüberdrucks Δu für r* = 2,7183 und n = 1,0 mit der 
analytischen Lösung verglichen (siehe Bild 2), wobei diese qualitativ und quantitativ übereinstimmen. 
Im Unterschied zum von Mo und Yu (2017) verwendeten Elastizitätsmodell ist die Querdehnzahl μ im 
hyperelastischen Modell allgemein spannungsabhängig. Daher wurde die Nachrechnung für zwei un-
terschiedliche Schubmodule G0 durchgeführt, die laut Abschätzung jeweils eine obere und untere 
Schranke für die erwartete Lösung bilden. Bild 2 bestätigt dies auch und verdeutlicht, dass G0 maßge-
bend für die Größe der plastischen Zone ist. 
 
CPTu Simulation 
Das CASM kam in weiterer Folge für die Simulation von Drucksondierungen zur Anwendung. Das Mo-
dell, bestehend aus einem rechteckigen Bodenkörper (Breite b = 0,5 m, Höhe h = 1,2 m) und einer star-
ren Sonde (standardisierte CPTu-Sonde mit dem Radius R = 1,78 cm), ist rotationssymmetrisch um die 
y-Achse. Mit Ausnahme dieser Symmetrieachse kann Wasser an den Rändern des Gebiets frei drainie-
ren, Verschiebungen sind entsprechend den Auflagerbedingungen in Bild 3 unterbunden. Der in-situ 
Spannungszustand wird über den aufgebrachten Überlagerungsdruck σv,top gesteuert. Zu Beginn der 
Simulation befindet sich die Drucksonde bereits in einer Anfangstiefe von h1 = 0,2 m eher sie mit einer 
konstanten Geschwindigkeit von 2,0 cm/s nach unten gedrückt wird. 
 
   
Bild 3: Axisymmetrisches Modell und Anfangsnetz für die Simulation von Drucksondierungen. 
 
Die verwendeten Steifigkeits- und Festigkeitseigenschaften sind basierend auf Sachsenhofer (2012) 
dem Salzburger Seeton, einem schluff-dominierten Stillwassersediment, in einer Tiefenstufe von 10,0 
bis 15,0 m nachempfunden und in Tabelle 2 zusammengefasst. Unter Annahme eines gewichtslosen 
Boden-Wasser-Gemischs liegt das initiale, isotrope Spannungsniveau bei σ‘v = σ‘h = 130,0 kPa und u0 = 
100,0 kPa. Nachfolgende Berechnungen wurden, ohne Berücksichtigung von Reibung zwischen Sonde 
und Boden, für unterschiedliche Durchlässigkeiten (2,0*10s bis 10-6 m/s) und Fließflächen durchge-
führt. Dabei entspricht einerseits die Kombination aus r* = 2,0 und n = 1,5 annähernd der elliptischen 
Fließfläche des MCCM, während r* = 3,7 und n = 2,2 an die kalibrierten Parameter für einen schluffigen 
Sand aus Porto (Rios et al. 2016) angelehnt sind. Die errechneten Spitzendrücke qc und Wasserdrücke 
u1, u2, u3 sind in Bild 4 über die normalisierte Tiefe dargestellt: Bei beiden Kombinationen von r* und n 
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steigt mit Zunahme der Durchlässigkeit erwartungsgemäß der Spitzendruck während geringere Po-
renwasserüberdrücke generiert werden. Die quantitativen Unterschiede zwischen den Ergebnissen 
der beiden Testfälle zeigen, dass die Geometrie der Fließfläche – bei ansonsten identen Steifigkeits- 
und Festigkeitseigenschaften – erheblichen Einfluss auf die resultierenden Spannungspfade und folg-
lich auf die CPTu Messwerte hat. Die Kalibrierung der CASM-Parameter r* und n, wie von Rios et al. 
(2016) bereits erfolgreich vorgenommen, kann somit eine wichtige Rolle bei der Nachrechnung tat-
sächlicher Drucksondierungen in schluff-dominierten Böden spielen. 
 
Tabelle 2: Abgeleitete Parameter – Salzburger Seeton. γ 
[kN/m³] 
λ* [-] κ* [-] G0 [MPa] α [-] φ'cs [°] p0 [kPa] OCR [-] K0 [-] 
0,0 0,015 0,005 2,9 0,0 22,5 130,0 1,0 1,0 
 
 
Bild 4: Errechnete Verläufe des Spitzendrucks qc und der Wasserdrücke u1, u2, u3 über die normali-
sierte Tiefe für unterschiedliche Durchlässigkeiten und Kombinationen aus r* und n. 
 
Zusammenfassung 
Die numerische Simulation von Drucksondierungen mittels G-PFEM kann einen bedeutsamen Beitrag 
zur in-situ Charakterisierung von schluffigen Böden liefern, da zum einen Teildrainage abgebildet 
werden kann und hochwertige Materialmodelle für den Boden verfügbar sind. Das CASM wurde dafür 
implementiert und anhand eines Cavity Expansion Problems getestet. Durch die variable Definition 
der Fließflächengeometrie lässt sich das Modell für eine Reihe von Böden, so auch für Schluffe, adap-
tieren und anwenden. Das CASM wird aktuell im bestehenden Framework für zementierte Böden ge-
mäß Gens und Nova (1993) erweitert. 
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Modellierung von großen Deformationen des Boden-Bauwerk-
Kontakts in expliziten numerischen Simulationen 
 
Assistant Prof. Dr.-Ing. Hans Henning Stutz (Aarhus University, Dänemark) 




Die Modellierung des Boden-Bauwerk-Kontakts wird oftmals mittels vereinfachter Coulomb-
Reibungsmodelle durchgeführt. Diese Modelle sind meist nicht in der Lage, die volumetrischen Defor-
mation im Boden-Bauteil-Kontakt akkurat zu beschreiben. Dadurch werden die Spannungsänderun-
gen um z.B. zylindrische geotechnische Tragelemente nicht hinreichend genau simuliert. Fortschrittli-
chere hypoplastische Kontaktmodelle, welche verfügbar sind, können die volumetrischen Deformatio-
nen und damit einher gehenden Spannungsänderungen modellieren. Hier wird ein solches hypoplasti-
sches Modell und deren Implementierung für Berechnungen in expliziten numerischen Simulationen 
beschrieben. An Hand eines einfachen Randwertproblems wird diese neue Entwicklung mit impliziten 
Solvern verifiziert. Abschließend werden noch bestehende Defizite und zukünftige Verwendungs-
Möglichkeiten diskutiert. 
   
Einleitung 
Die Modellierung des Boden-Bauwerk-Kontaktes ist für eine ganzheitliche Modellierung der Bau-
grund-Tragwerk-Interaktion unerlässlich. Beispiele für solche Systeme sind unter anderem Tunnel-
Ausbauten, Pfahlboden-Simulationen oder horizontal belastete Fundamente (z.B. Wernick 1978, 
Arnold 2005).  Diese Kontakt-Interaktion wird aber oftmals vernachlässigt oder mit einfachen Modelle 
simuliert. Der oftmals favorisierte Ansatz ist die der Coulomb-Reibungsmodellen, welches einen ver-
einfachten Haft- und Gleitansatz berücksichtigen aber die volumetrische Dehnungen oftmals vernach-
lässigen.  
Dabei haben experimentelle Untersuchungen gezeigt, dass diese volumetrischen Änderungen im Bau-
teil-Boden-Kontakt einen maßgeblichen Einfluss auf die Tragfähigkeit von unterschiedlichen geotech-
nischen Konstruktionen haben können (Wernick 1978).  
Zur besseren Modellierung des Boden-Bauwerk-Kontaktes können daher hypoplastische Kontaktmo-
delle verwandt werden, welche in einer 1-D Form erstmal von Herle und Nübel (1999) beschrieben 
wurden, Gutjahr (2003) nutzte das hypoplastische Modell von Wolffersdorff (1996) zur Modellierung 
von Bauwand-Boden Interaktionen-Simulationen und Arnold und Herle (2006) entwickelte das erste 
3-D hypoplastisches Kontaktmodell. Basierend auf diesen Arbeiten entwickelte Stutz et al. (2016) ein 
hypoplastisches Kontaktmodell welches bei vollkommen rauen Kontakten identische Ergebnisse, wie 
die von Simple-Shear Kontinuums-Berechnungen ergeben. Unter Verwendung der Möglichkeit zur 
Nutzung von modifizierten Spannungs- und Dehnungstensoren hat Stutz et al. (2017) eine Implemen-
tierung vorgeschlagen, welche es bis auf geringfügig Modifikationen ermöglicht die meisten gängigen 
Stoffmodelle als Kontaktmodelle zu nutzen. Dieses Vorgehen wurde bisher nur in implizierten Simula-
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tionen verwandt. Jedoch ist die Vorgehensweise nahezu identisch für explizite Berechnungen. Aufbau-
end auf diesen Arbeiten (Stutz et al. 2016, 2017) wird in dem hiervorliegenden Beitrag die Möglichkeit 
zur Implementierung und Verwendung von hypoplastischen Kontaktmodellen in expliziten Berech-
nungsalgorithmus gezeigt. 
 
Modellierung des Boden-Bauwerk-Kontaktes in expliziten numerischen Berechnungen  
Die Modellierung der Bodenbauwerkskontakte in impliziten Berechnungen wurde unter anderem von 
Gutjahr (2003) und Arnold und Herle (2006) gezeigt. Hierbei wurden modifizierte Spannungs- und 
Dehnungstensoren verwandt um das Kontaktverhalten zu simulieren. Dabei wurden die Spannungs- 
und Dehnungszustände im Kontakt vereinfacht abgebildet, welches aber dazu führt, dass für vollkom-
men raue Kontaktoberflächen die Simulationen von Kontinuums- und Kontaktmodellen unnötiger-
weise voneinander abweichen. Experimentelle Arbeiten haben jedoch gezeigt, dass das Verhalten von 
vollkommen rauen Bauteilen unter Scherung vergleichbar zur Scherung des Boden zu Boden Verhal-
ten ist.  
Nach der Vorgehensweise aus Stutz et al. (2016) können die Spannungs- und Dehnungstensoren in 
eine Simple-Shear Bedingung wie folgt verwendet werden:  𝝈 = [𝜎11 𝜎12 𝜎13𝜎21 𝜎22 𝜎23𝜎31 𝜎32 𝜎33] →  𝝈𝒓 = [𝜎𝑛 𝜏𝑥 𝜏𝑦𝜏𝑥 𝜎𝑝 0𝜏𝑦 0 𝜎𝑝]  ;  𝜺 = [𝜀11 𝜀12 𝜀13𝜀21 𝜀22 𝜀23𝜀31 𝜀32 𝜀33] →  𝜺𝒓 = [
𝜀𝑛 𝛾𝑥 𝛾𝑦𝛾𝑥 𝜀𝑝 0𝛾𝑦 0 𝜀𝑝]  
Hierbei sind 𝝈 und 𝜺 die Spannungs- und Dehnungstensoren, 𝝈𝒓und 𝜺𝒓die reduzierten Tensoren. 
Durch diese Modifikationen werden Simple-Shear Bedingungen sichergestellt. Es wurde in Stutz et al. 
(2017) gezeigt dass dieses Vorgehen zu akkuraten Repräsentation der Simple-Shear Bedingungen 
führt. Unter Anwendung dieser Analogie wurde die Methode zur Nutzung der hypoplastischen Kon-
taktmodelle in dem Softwarepaket ABAQUS entwickelt.  
Hierbei geht es wird folgendes Vorgehen gewählt: Anders als in Gutjahr (2003) und Arnold und Herle 
(2006) werden zur Simulation die Modelle mittels einer UMAT (soilmodels.com) genutzt um die not-
wendigen Spannungen zu errechnen.  
Das verwendet Kontinuums-Modell ist das Hypoplastische Modell für Sand (Von Wolffersdorff 1996). 
Die grundlegende Gleichung (Gudehus 1996) für das hypoplastische Stoffmodell ist hierbei:  ?̇? = 𝑓𝑠(𝑳 ∶ 𝜺 + 𝑓𝑑 𝑵 ‖𝜺‖) 
Dabei sind 𝑓𝑠 und 𝑓𝑑 die Faktoren zur Berücksichtigung der Druck und Dichteabhängigkeit, 𝑳 und 𝑵 
konstitutive Tensoren vierten und zweiten Ranges. Die beiden konstitutiven Tensoren sind wie folgt 
definiert: 
 𝑳 =  1?̂?:?̂? (𝐹2𝓘 + 𝑎2?̂?⨂?̂?) ;  𝑵 = 𝐹 𝑎?̂?:?̂? (?̂? + ?̂?∗) 
mit 𝓘  welcher der Einheitstensor vierten Rangs ist, die folgenden Spannungsdefinition werden ver-
wandt:  ?̂? = 𝝈𝑡𝑟𝝈  ;  𝑡𝑟𝝈 = 𝝈 ∶ 𝟏   ; ?̂?∗ =  ?̂? − 𝟏3 𝑎 = √3(3−sin 𝜑𝑐)2√2 sin 𝜑𝑐    ;   𝐹 = √18 tan2 𝜓 + 2−tan2 𝜓2+√2 tan 𝜓 cos 3𝜃 − 12√2 tan 𝜓 
mit:  tan 𝜓 = √3‖?̂?∗‖ ;   cos 3𝜃 =  −√6 𝑡𝑟(?̂?∗∙?̂?∗∙?̂?∗)[?̂?∗:?̂?∗]32  
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Der Barotropie und Pyknotropie-Faktor sind wie folgt definiert:  𝑓𝑑 = ( 𝑒−𝑒𝑑𝑒𝑐−𝑒𝑑)𝛼   ;    𝑓𝑠 = ℎ𝑠𝑛 (𝑒𝑖𝑒 )𝛽 1+𝑒𝑖𝑒 ( −𝑡𝑟𝝈ℎ𝑠 )1−𝑛 [3 + 𝑎2 − 𝑎 √3 (𝑒𝑖0−𝑒𝑑0𝑒𝑐0−𝑒𝑑0)𝛼]−1 
Die charakteristischen minimalen, maximalen und kritische Porenzahl sind durchfolgende Beziehung 
beschrieben (Bauer 1996):  𝑒𝑖𝑒𝑖0 = 𝑒𝑐𝑒𝑐0 = 𝑒𝑑𝑒𝑑0 = exp [− (−𝑡𝑟𝝈ℎ𝑠 )𝑛] 
Die notwendigen Modellparameter sind: ℎ𝑠 , 𝑛, 𝛼, 𝛽, 𝑒𝑖0, 𝑒𝑑0, 𝑒𝑐0, 𝜑𝑐 . Weiter Informationen können Von 
Wolffersdorff 1996 entnommen werden.  
  
Bild 1:  Vorgehensweise zur Modellierung von des Bauteil-Kontaktes mittels VFRIC 
 
Das Vorgehen zur Nutzung der Hypoplastizät wird in Bild 1 dargestellt. Bei Aufruf der Subroutine 
(VFRIC) werden die Scherspannungen, die Scher-Verschiebungen, die Zustandsvariablen und die Kon-
takt-Normalkraft im Kontakt übergeben.  Basierend auf diesen wird die Kontaktnormalkraft genutzt 
um das Normalspannungsinkrement zu berechnen. Die Verschiebungen werden in Dehnungen umge-
rechnet. Hierbei wird eine virtuelle Scherzonen Dicke (ds) zur Berechnung angesetzt (Gutjahr 200X, 
Stutz et al 2016). Diese Spannungen und Dehnungen werde in eine Voigt-Notation überführt und mit 
einer hypoplastischen Material Berechnungs-Subroutine (UMAT) die neuen Spannungen berechnet. 
Die volumetrischen Dehnungen werden auf Grund der Mortar-Formulierung nicht aus der VFRIC Sub-
routine bereitgestellt. Diese Dehnungen werden dann durch ein Newton-Raphson Verfahren ermittelt. 
Dabei wird das zuvor errechnete Normalspannungsinkrement genutzt um die volumetrischen Deh-
nungen solange zu adaptiert bis dieses mit dem Normalspannungsinkrement übereinstimmen. Dieses 
Vorgehen hat sich als akkurat erwiesen (Stutz et al. 2017). Die so ermittelten Spannungen und Deh-
nungen werden an das Hauptprogramm wieder zurück übergeben.  
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Hierbei sind zum Standard Kontinuums-Modell in allen Fällen noch eine Modifikation der Spannungs-
mobilisierung vorzunehmen. Dies geschieht durch den Parameter r. Dieser ist als Verhältniswert zwi-
schen dem Kontaktreibungswinkel 𝛿 und dem kritischen Reibungswinkel 𝜑𝑐  definiert: 𝜅𝑟 = 𝛿𝜑𝑐  
Diese Vorgehensweise wurde schon erfolgreich von Gutjahr (2003), Arnold und Herle (2006) und 
Stutz et al. 2016 gewählt.  
 
Anwendungsbeispiel 
Zur Verifizierung der Implementierung wurde das aus Stutz & Wuttke (2018) bekannte Beispiel eines 
Direkt-Kontakt-Scherversuchs berechnet. Dieses Berechnungsbeispiel ist angelehnt an eine Simulation 
von Weißenfels et al. (2015). Dabei wurden die folgenden Berechnungen jeweils mit dem impliziten 
und expliziten Simulationsmöglichkeiten durchgeführt.  
 
Bild 2:  Finite-Elemente-Modell des  Direkt-Kontakt-Scherversuches (modifiziert nach Stutz & Wutt-
ke 2018) 
 
Die Geometrie besteht aus einer 0.25 x 0.25 x 0.05 m großen Bodenprobe, das Strukturelement ist 0.35 
x 0.25 x 0.05 m groß (Bild 2). Der Boden wird hierbei mit denselben Parametern wie das hypoplasti-
sche Kontaktmodell simuliert. Das Strukturbauteil wird mittels eines linear elastischen Materialmo-
dells modelliert: E-Modulus 1x1016 kPa; Poissonzahl 0.25.  Für das Kontaktnormal-Verhalten wurde die „augmented Lagrange“-Variante als harter Kontakt verwendet. Das Bauteil und der Boden wurden 
mit Standard-Elemente (C3D8) diskretisiert.  
Tabelle 1: Parameter für das hypoplastische Kontaktmodell sowie die Variation der Kontaktparameter 
in den Simulationen nach Herle und Gudehus (199X) 
Hypoplastische Materialparameter 
c [°] hs [MPa] N [-] ed0 [-] ec0 [-] ei0 [-] [-] [-]
31 1000 0,29 0,61 0,96 1,09 0,13 2 
Variation der Kontaktparameter 
ds [-] 0,10 0,05 0,01     
r [-] 0,45 0,60      
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Die verwendeten Parameter sind hierbei in Tabelle 1 zu finden. Die aufgebrachte Normal-Spannung 
war 100 kPa, die initiale Porenzahl 0,72. Die Simulation besteht hierbei aus zwei Phasen: Zuerst die 
Konsolidationsphase der Probe, sowie das Abscheren des Bodens gegen das Bauteil durch das Auf-
bringen einer Verschiebung von 0.05 m an dem Bauteil. 
 
Die Ergebnisse zeigen, dass eine gute Übereinstimmung zwischen den Berechnungen mit der implizi-
ten und expliziten Berechnungsroutine erreicht wird (Bild 3). Die Abweichungen betragen hierbei 
maximal 8% (Berechnung Bild 3b). Die Abweichung lassen sich vorallem durch die Bestimmung der 
Steifigkeitsmatrix in den beiden unterschiedlichen Berechnungstypen charakterisieren. Eine gründli-
chere Untersuchung der Abweichung wird in Zukunft angestrebt.  
 
 
Bild 3:  Ergebnisse numerischer Berechnungen mittels impliziter und explizitem Berechnungsalgo-
rithmus  
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Im Allgemeinen zeigen die Berechnungen (implizit/explizit) eine Abhängigkeit der Wahl der Parame-
ter von ds sowie r. Dabei beeinflusst ds die Mobilisierung der Scherspannung in Abhängigkeit der Ver-
formung und r die maximal erreichbare Scherspannung.  
 
Zusammenfassung  
Die hier gezeigten Simulationen und Vorgehensweise zeigen die Möglichkeiten der Modellierung des 
Boden-Bauwerks-Kontakten in expliziten numerischen Simulationen. Diese Berechnungen wurden an 
Hand von expliziten Berechnungen verifiziert. Die Übereinstimmungen sind zufriedenstellend. Durch 
die Entwicklung der expliziten Berechnungs-Möglichkeit kann auch für Pfahl- oder CPT-
Penetrationssimulationen ein hypoplastisches Kontaktmodell genutzt werden. In Zukunft werden die-
se Modelle auch in größeren Randwertproblemen, mittels der Arbitary Lagrangarien Eulerian (ALE) 
Methode verwandt werden.  
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Zuverlässigkeitsbewertung in der Geotechnik 
 
Dr.-Ing. Wolfgang Betz (Eracons GmbH, München) 
Dr. Iason Papaioannou, Prof. Daniel Straub (Eracons GmbH / Technische Universität München) 
Dr.-Ing. Holger Heidkamp M. Sc. (SOFiSTiK AG, Oberschleißheim) 
 
 
Bodenparameter in der Geotechnik sind mit vergleichsweise großen Unsicherheiten behaftet. Diese 
können in einem vollständig probabilistischen Sicherheitsnachweis umfassend und ortsspezifisch ab-
gebildet werden. Solch ein probabilistischer Ansatz kann im Vergleich zum klassischen Nachweis mit 
Teilsicherheitsbeiwerten ein erhebliches wirtschaftliches Potential bieten. Wir demonstrieren die 
probabilistische Bewertung exemplarisch anhand von zwei Beispiele: (i) Ein Tunnel im konventionel-
len Vortrieb, bei dem die Zuverlässigkeit der Spritzbetonschale zu bewerten ist. (ii) Ein bestehendes 
Fundament, bei dem die Zuverlässigkeit unter Einbezug von Daten, welche während des Baus gesam-
melt wurden, ermittelt werden kann. 
 
Zuverlässigkeitsbasierte Analyse und Bemessung 
Es ist Aufgabe von Ingenieuren, Trawerke zu planen, welche eine ausreichend hohe Standsicherheit 
während ihrer gesamten Nutzungszeit aufweisen. Üblicherweise wird der Nachweis der Standsicher-
heit durch Anwendung von Sicherheitsfaktoren auf Tragwerkseinwirkungen sowie Tragwerkswider-
stände erbracht. Das im Bauwesen gültige semiprobabilistische Teilsicherheitskonzept wird im Euro-
code 0 [DIN EN 1990] definiert. Eine Alternative zum Teilsicherheitskonzept wird im Anhang C von 
Eurocode 0 beschrieben: Die Einhaltung der geforderten Zuverlässigkeit kann auch mittels probabilis-
tischer Verfahren demonstriert werden.  
Im Teilsicherheitskonzept werden verschieden Sicherheitsfaktoren und Kombinationsbeiwerte ge-
nutzt, um Bemessungswerte für die Tragwerkseinwirkung 𝐸d und den Tragwerkswiderstand 𝑅d aus-
gehend von charakteristischen Werten zu ermitteln. Der Entwurf wird als ausreichend sicher erachtet, 
falls 𝑅d ≥ 𝐸d gezeigt werden kann. Als charakteristische Werte für Modelleingangsparameter (z.B., Lasten, Materialparameter und geometrische Größen) werden ‚vorsichtig geschätzte Mittelwerte‘ 
verwendet; oft sind damit 5%-, 95%- oder 98%-Quantilwerte der den Größen zugrundeliegenden 
Wahrscheinlichkeitsverteilungen verknüpft. 
Bei einem probabilistischen Nachweis der Zuverlässigkeit werden Unsicherheiten bezüglich der exak-
ten Werte der Modelleingangsparameter explizit quantifiziert und in der Analyse berücksichtigt. Es 
wird folglich direkt mit den Wahrscheinlichkeitsverteilungen der Modelleingangsparameter gearbei-
tet.  Sicherheitsfaktoren gehen somit nicht in die Analyse ein. Das mechanische Modell ergibt zusam-
men mit der stochastischen Beschreibung der Modelleingangsparameter das stochastische Modell. Das 
Verhalten des mechanischen Modells wird, abhängig vom Wert der Modelleingangsparameter, in zwei 
Kategorien eingeteilt: zulässiges oder kritisches Modellverhalten. Üblicherweise wird mit dem kriti-
schen Zustand ein Versagen des Tragwerks assoziiert. Zur Abgrenzung der beiden Kategorien wird 
eine sogenannte Grenzzustandsfunktion verwendet. Diese ist negativ, falls sich das System im kriti-
schen Zustand befindet; und positiv, falls das Tragwerksverhalten als zulässig bewertet wird. Im ein-
fachsten Fall ist die Grenzzustandsfunktion definiert als Widerstände minus Einwirkungen. Im Zuge 
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des probabilistischen Nachweises ist die Wahrscheinlichkeit 𝑃f von Tragwerksversagen zu ermitteln – 
also die Wahrscheinlichkeit eine Parameterkombination mit negativer Grenzzustandsfunktion zu er-
halten. Die ermittelte Wahrscheinlichkeit wird sodann in den sogenannten Zuverlässigkeitsindex um-
gerechnet, und mit der von der Norm geforderten Zuverlässigkeit verglichen.  
Ein zentraler Punkt im probabilistischen Nachweis ist die Ermittlung der sogenannten Versagens-
wahrscheinlichkeit 𝑃f. Diese kann oftmals nicht direkt berechnet werden, und wird deshalb üblicher-
weise numerisch geschätzt. Gebräuchliche Verfahren zur numerischen Zuverlässigkeitsanalyse sind 
die Monte Carlo Simulation, die First Order Reliability Method (FORM) [Hasofer and Lind 1974; Rack-
witz and Flessler 1978], Importance Sampling, sowie Subset Simulation [Au and Beck 2001; Papaio-
annou et al. 2015].  
 
Anwendungsbeispiel: Spritzbetonschale eines Tunnels im konventionellen Vortrieb 
Problemstellung 
In diesem Anwendungsbeispiel ist es das Ziel, die Zuverlässigkeit einer Spritzbetonschale eines kon-
ventionell vorgetriebenen Tunnels zu ermitteln. Das vorliegende Beispiel wird ausführlich in [Betz et 
al. 2016] beschrieben. Der Tunnel liegt in einer Tiefe von etwa 10m unter der Erdoberfläche. Das Tun-
nelprofil hat eine Höhe von 10.5m und eine Breite von 12.5m. Die Stärke der Spritzbetonschale beträgt 
0.3m. Die Einwirkung eines bestehenden Gebäudes an der Erdoberfläche wird durch eine Last von 
1.2MN abgebildet. Das Modell ist einschließlich der vorliegenden Bodenschichten in Bild 1 dargestellt. 
Die Stärke der skizzierten Bodenschichten beträgt in absteigender Reihenfolge 1.1m, 1.2m, 8m, 3.5m, 
11m, 5m, 11m. Die Schichten werden mittels eines plastischen Bodenmodells im Finite Element (FE) 
Modell abgebildet.  
 
 
Bild 1: Modellübersicht einschließlich vorliegender Bodenschichten 
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Stochastisches Modell 
Die im stochastischen Modell explizit berücksichtigten Unsicherheiten werden in drei Kategorien ein-
geteilt: unsichere Parameter im Bodenmodell, im Materialmodell des Spritzbetons, und Modellunsi-
cherheiten. Eine Auflistung aller berücksichtigten unsicheren Modellparameter enthält Tabelle 1. 
Im plastischen Bodenmodell werden der Koeffizient des seitlichen Erddrucks 𝐾0 , sowie die Parameter 𝑝ref und 𝑚 als unsicher modelliert. Die Parameter 𝑝ref und 𝑚 beschreiben die von den vorliegenden 
Spannungen abhängige Steifigkeit des Bodens. Zwischen 𝑝ref und 𝑚 einer Bodenschicht wird ein Kor-
relationskoeffizient von −0.7 angesetzt, und zwischen unterschiedlichen Bodenschichten wird keine 
Abhängigkeit angenommen.  𝐾0 wird lediglich in den Schichten 4 bis 7 als unsicher modelliert; die un-
terschiedlichen Bodenschichten sind positiv abhängig.  
Spritzbeton weist im Vergleich zu herkömmlichem Beton eine stärkere Streuung der Materialparame-
ter auf. Die Verdichtung von Spritzbeton erfolgt direkt während dem Spritzvorgang durch das Auftref-
fen auf der Tunnelwand. Der Aufschlagwinkel, die Aufschlaggeschwindigkeit und der Abstand der Dü-
se von der Tunnelwand haben einen wesentlichen Einfluss auf die Materialeigenschaften. Die Druck-
festigkeit von Spritzbeton wird beschrieben als 𝑓c = 𝑓co ⋅ 𝑌c, mit 𝑓co der nach Eurocode 2 [DIN EN 
1992] geforderten Druckfestigkeit für C25/30 und dem Modellfehler 𝑌c. Die Wahrscheinlichkeitsver-
teilung von 𝑓co wird direkt aus den Angaben im Eurocode abgeleitet. Das probabilistische Modell, so-
wie die Wahrscheinlichkeitsverteilung von 𝑌c basieren auf den Vorgaben im [JCSS Probabilistic Model 
Code]. Der E-Modul 𝐸c von Beton ist eng an dessen Festigkeit gekoppelt. Diese Abhängigkeit wird ba-
sierend auf Eurocode 2 und JCSS direkt abgebildet: 𝐸c = 11 ⋅ 103 ⋅ 𝑓c0.3 ⋅ 𝑌E , wobei 𝑌E die Modellunsi-
cherheit der analytischen Beziehung beschreibt.  
Der im 2D FE Modell verwendete Entspannungsfaktor 𝛼 wird im stochastischen Modell verwendet, um 
allgemeine Modellunsicherheiten abzudecken.  
Das Modellverhalten wird als kritisch eingestuft, falls die Spannungen aus Normalkraft und Biegemo-
ment in der Tunnelschale die Festigkeit des Spritzbetons an mindestens einer Stelle des Tunnelquer-
schnitts überschreiten; ansonsten wird das Modellverhalten als zulässig bewertet.  
 
Tabelle 1: Liste aller verwendeten unsicheren Modellparameter. Der Index ‚i‘ repräsentiert die Boden-
schicht 1, 2, …, 7. Das Modell umfasst 22 unsichere Modellparameter. 
Parameter Gruppe Verteilungstyp Mittelwert Variationskoeffizient 𝑓co Spritzbeton Lognormal 33 N/mm² 16% 𝑌c Spritzbeton Lognormal 0.8 10% 𝑌E Spritzbeton Lognormal 1.0 15% 𝛼 Modell Beta 0.4 10% 𝑝ref,𝑖 Boden Lognormal 167 kN/m 33% 𝑚𝑖 Boden Lognormal 0.47 11% 𝐾0,4, 𝐾0,7 Boden Lognormal 0.68 10% 𝐾0,5, 𝐾0,6 Boden Lognormal 0.49 13% 
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Tabelle 2: Die Koordinaten des Bemessungspunktes werden in Spalte x* gelistet. Die Spalte 𝛼2 drückt 
den relativen Einfluss des jeweiligen Parameters auf die ermittelte Zuverlässigkeit aus. Die 
vorletzte Spalte listet den relativen Einfluss hinsichtlich Versagens der Spritzbetonschale, die 
letzte Spalte hinsichtlich Oberflächensetzungen. 
Parameter Mittelwert x* 𝛼2 𝛼Setzungen2  𝑓co 33 N/mm² 33 N/mm² 0.2% 0.1% 𝑌c 0.8 0.8 0.1% 0% 𝑌E 1.0 1.8 70.3% 1% 𝛼 0.4 0.4 0.2% 69.8% 𝑝ref,1 167 kN/m 158 kN/m 0% 0% 𝑝ref,2 167 kN/m 160 kN/m 0% 0% 𝑝ref,3 167 kN/m 160 kN/m 0% 2.7% 𝑝ref,4 167 kN/m 159 kN/m 0% 1.7% 𝑝ref,5 167 kN/m 337 kN/m 27.5% 20.3% 𝑝ref,6 167 kN/m 187 kN/m 1% 0% 𝑝ref,7 167 kN/m 180 kN/m 0.6% 4.4% 𝑚1 0.47 0.47 0% 0% 𝑚2 0.47 0.47 0% 0% 𝑚3 0.47 0.47 0% 0% 𝑚4 0.47 0.47 0% 0% 𝑚5 0.47 0.39 0.2% 0% 𝑚6 0.47 0.45 0% 0% 𝑚7 0.47 0.45 0% 0% 𝐾0,4 0.68 0.68 0% 0% 𝐾0,7 0.49 0.49 0% 0% 𝐾0,5 0.49 0.49 0% 0% 𝐾0,6 0.68 0.68 0% 0% 
 
Das mechanische FE Modell wurde mit SOFiSTiK [SOFiSTiK AG] berechnet. Die Zuverlässigkeitsanalyse 
wurde mit dem SOFiSTiK Modul RELY durchgeführt. RELY ermöglicht die probabilistische Analyse 
komplexer mit SOFiSTiK erzeugter Finite Element Modelle. Der Rechenkern von RELY basiert auf 
STRUREL, einer führenden Software zur Zuverlässigkeitsanalyse. 
 
Auswertung und Ergebnisse 
Die Versagenswahrscheinlichkeit wird mit Hilfe der Zuverlässigkeitsmethode FORM ermittelt. FORM 
liefert eine Näherungslösung erster Ordnung: Die Grenzzustandsfunktion wird am Bemessungspunkt 
linearisiert. Der Bemessungspunkt entspricht den für den Versagenszustand repräsentativen Parame-
terwerten. Neben der Bestimmung der Versagenswahrscheinlichkeit, ist es mit FORM außerdem mög-
lich, die unsicheren Modellparameter mit dem größten Einfluss im Rahmen einer Sensitivitätsanalyse 
zu identifizieren.  
Die mit FORM berechnete Versagenswahrscheinlichkeit 𝑃f beträgt für das aktuelle Beispiel 2 ⋅ 10−6 , 
was einem Zuverlässigkeitsindex von 4.6 entspricht. Unsichere Modelleingangsparameter mit großem 
Einfluss sind: (i) Die Modellunsicherheit 𝑌E im gewählten analytischen Modell für den E-Modul von 
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Beton. Je steifer der Beton der Spritzbetonschale, umso größer werden auch die Schnittkräfte in der 
Schale. (ii) Der Bodenparameter 𝑝ref,5 in der fünften Bodenschicht, welcher den größten Teil des Tun-
nelquerschnitts umschließt. Der Einfluss des seitlichen Erddrucks 𝐾0,𝑖 , sowie der Einfluss der sieben 
Bodenparameter 𝑚𝑖 auf die ermittelte Zuverlässigkeit ist hingegen vernachlässigbar. Falls möglich, 
könnten die Unsicherheiten hinsichtlich 𝑌E und 𝑝ref,5 durch Messungen reduziert werden. Dies hätte 
einen größeren Einfluss auf die ermittelte Zuverlässigkeit, als beispielsweise Daten zu sammeln um 
die Unsicherheiten bezüglich 𝐾0 oder 𝑚 zu reduzieren. 
Falls anstelle der Zuverlässigkeit der Spritzbetonschale die Wahrscheinlichkeit von kritischen Setzun-
gen an der Erdoberfläche berechnet wird, so ändert sich der Einfluss der unsicheren Modellparameter. 
In diesem Fall ist der Entspannungsfaktor 𝛼 klar der wichtigste unsicher Modelleingangsparameter, 
gefolgt von 𝑝ref,5. Die Materialparameter der Spritzbetonschale haben hingegen in diesem Fall keinen 
nennenswerten Einfluss auf die ermittelte Zuverlässigkeit. 
 
Anwendungsfall: Pfahlgründung 
Probabilistischer Nachweis von Pfahlgründungen 
In diesem Anwendungsbeispiel werden Pfahlgründungen von Hochspannungsmasten probabilistisch 
untersucht. Durch Normanpassungen haben sich die nachzuweisenden Einwirkungen auf Hochspan-
nungsmasten in der Regel in der Vergangenheit erhöht. Dadurch sind auch in den Pfahlgründungen 
höhere Einwirkungen nachzuweisen als diejenigen, für welche die Gründung ursprünglich ausgelegt 
wurde. Ein probabilistischer Tragfähigkeitsnachweis hat das Potential vorhandene Tragfähigkeitsre-
serven aufzuzeigen – und eine aufwändige Sanierung der bestehenden Pfahlgründung zu vermeiden.  
Eine Schwierigkeit hierbei ist, dass in Deutschland die Tragfähigkeit von Pfählen in der Regel mittels 
Probebelastungen demonstriert werden soll. Ein rein rechnerischer Tragfähigkeitsnachweis ist auf-
grund der großen Modellunsicherheiten bei Pfahlgründungen üblicherweise laut den technischen Re-
gelwerken nicht vorgesehen [DIN EN 1997]. Eine wirklichkeitsnahe Beschreibung des Tragverhaltens 
von Pfahlgründungen mittels numerischer Verfahren ist schwierig; unter anderem deshalb, weil beim 
Einbringen des Pfahls das ursprüngliche Korngefüge gestört wird, sowie im Bereich des Pfahlfußes 
Kornfrakturen auftreten können [EA Pfähle]. 
In diesem Beispiel wird ein gebräuchliches und einfaches Widerstandsmodell für Pfahlgründungen 
verwendet (siehe Bild 2). Der Zustand der Pfahlgründung ist zulässig, falls sowohl die Druckkapazität 
größer als die einwirkende Druckkraft ist, als auch die Zugkapazität größer als die einwirkende Zug-
kraft. Die Druckkapazität 𝑅c und Zugkapazität 𝑅t hängen vom Pfahlspitzenwiderstand 𝑅b, Pfahlman-
telwiderstand 𝑅s und vom Pfahleigengewicht 𝑅g ab. Der Pfahlspitzenwiderstand wird über den zuläs-
sigen Spitzendruck 𝑞b am Pfahlfuß bestimmt. Der Pfahlmantelwiderstand errechnet sich aus den 
Pfahlmantelreibungen 𝑞s,𝑖  in den vom Pfahl durchdrungenen Bodenschichten multipliziert mit der 
Pfahlmantelfläche 𝐴s,𝑖 . Der zulässige Spitzendruck 𝑞b und die Pfahlmantelreibung 𝑞s,𝑖  in den durch-
drungenen Bodenschichten werden stochastisch modelliert. Aus den Angaben in [EA Pfähle] lassen 
sich Verteilungen für 𝑞b und 𝑞s,𝑖  abhängig vom eingesetzten Pfahltyp und von 𝑞c,𝑖 ableiten (für nicht-
bindige Böden), wobei 𝑞c,𝑖 der mittlere Spitzenwiderstand der Drucksonde in der betrachteten Boden-
schicht ist. Neben 𝑞b und 𝑞s,𝑖  wird in diesem Anwendungsbeispiel auch 𝑞c,𝑖 als stochastische Größe 
modelliert.  
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Daten zu durchgeführten Drucksondierungen, bei der Pfahlherstellung angelegte Rammprotokolle, 
oder geologische Erkundungen liefern Beobachtungen, welche Rückschlüsse auf 𝑞b, 𝑞s,𝑖  oder 𝑞c,𝑖 zulas-
sen. Durch Einbeziehen dieser Daten können die vorhandenen Unsicherheiten über die Modellein-
gangsparameter im stochastischen Modell durch Anwendung statistischer Verfahren reduziert wer-
den. 
 
Bild 2: verwendetes Widerstandsmodell für Pfahlgründungen 
 
Problemstellung 
Im vorliegenden Beispiel wird die Tragfähigkeit eines mantelverpressten (MV) Stahlrammpfahls be-
wertet, der im Jahr 1976 hergestellt wurde. Der untersuchte Pfahl hat eine Länge von 9m. Es liegt ein 
Schichtenverzeichnis, Unterlagen zu damals durchgeführten statischen Berechnungen, das bei der 
Pfahleinbringung angelegte Rammprotokoll, ein Protokoll zu durchgeführten Belastungsversuchen, 
sowie eine stochastische Beschreibung der nach aktueller Norm in den Pfahl einzuleitenden Einwir-
kungen vor. MV-Pfähle werden mit einem gegenüber dem Pfahlprofil vergrößerten Pfahlschuh in den 
Boden eingerammt. Der dadurch beim Einrammen entstehende Hohlraum zwischen Pfahl und Boden 
wird fortlaufend mit Zementmörtel verpresst. Da der Pfahl beim Rammen annähernd reibungslos in 
der noch flüssigen Verpresssuspension steht, ist während des Rammvorgangs keine Mantelreibung zu 
überwinden und die Rammenergie kann auf die Pfahlspitze konzentriert werden.  
 
Berücksichtigung vorhandener Daten 
Da im vorliegenden Fall keine Drucksondierung durchgeführt wurde, und das vorhandene Schichten-
verzeichnis sehr vage bleibt, ist die anfängliche Streuung möglicher Werte von 𝑞c,𝑖 relativ groß. Die 
Informationen aus dem Schichtenverzeichnis werden nicht direkt ins stochastische Modell übernom-
men. Stattdessen wird das stochastische Modell in neun Bodenschichten mit einer Stärke von jeweils 
1m aufgelöst. 
In einem nächsten Schritt werden die Daten aus dem Rammprotokoll verwendet, um die Unsicherhei-
ten bezüglich der Parameter im stochastischen Modell zu reduzieren. Im Rammprotokoll werden die 
erforderlichen Rammschläge für jeden gerammten Meter Pfahl gelistet. Der Vorteil gegenüber einer 
Drucksondierung ist, dass sich die Rammschläge im Rammprotokoll direkt auf die Pfahllage beziehen, 
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wohingegen eine Drucksondierung in der Regel nicht exakt in Pfahllage durchgeführt wird. Der Nach-
teil ist allerdings, dass kaum Informationen zur Beziehung zwischen Rammschlagzahlen und dem mitt-
leren Spitzenwiderstand 𝑞c,𝑖 in der Literatur zu finden sind. Außerdem ist diese Beziehung stark von 
der eingesetzten Ramme und der eingebrachten Rammenergie abhängig. Ähnlich zu einer Rammson-
dierung, wird in diesem Beispiel ein linearer Zusammenhang zwischen Rammschlagzahlen und 𝑞c,𝑖 
angenommen. Im vorliegenden Fall wurden mit der gleichen Ramme weitere Pfähle gerammt, für wel-
che auch Daten zu durchgeführten Drucksondierungen vorliegen. Basierend auf diesen Informationen, 
wurde ein stochastisches Modell für die genannte lineare Beziehung mit statistischen Verfahren aufge-
stellt. Dieses Modell wurde wiederrum verwendet, um daraus für den vorliegenden Pfahl Informatio-
nen über 𝑞c,𝑖 abzuleiten.  
Nach Fertigstellung wurde der Pfahl erfolgreich mit einer Prüflast beansprucht. Allerdings liegt die im 
Jahr 1976 aufgebrachte Prüflast deutlich unter dem 98%-Quantil der nach heutigem Stand aufzuneh-
menden einwirkenden Zugkraft.  
Um das statistische Lernen numerisch durchzuführen wird der BUS-Ansatz [Straub & Papaioannou 
2014] verwendet. Die Zuverlässigkeit der Pfahlgründung wird im Nachgang darauf aufbauend mit 
Subset Simulation [Au and Beck 2001] geschätzt. 
 
Auswertung und Ergebnisse 
Mit dem vorgeschlagenen probabilistischen Modell wird für Belastung auf Herausziehen eine Versa-
genswahrscheinlichkeit von 8 ⋅ 10−4 berechnet. Für eine Druckbelastung wird eine Versagenswahr-
scheinlichkeit von 3 ⋅ 10−4 ermittelt. Für Versagen sowohl auf Zug als auch auf Druck ergibt sich eine 
Versagenswahrscheinlichkeit 𝑃f von 8 ⋅ 10−4, für einen jährlichen Bezugszeitraum. Der assoziierte 
Zuverlässigkeitsindex ist 3.2. Im Folgenden wird die kombinierte Grenzzustandsfunktion für Versagen 
sowohl auf Zug als auch auf Druck betrachtet.  
 
Tabelle 3: Einfluss der aufgebrachten Prüflast auf die Zuverlässigkeit 
Prüflast Versagenswahrscheinlichkeit 𝑃f 
keine Prüflast 2 ⋅ 10−3 
tatsächlich aufgebrachte Prüflast 8 ⋅ 10−4 
eine um 20% erhöhte Prüflast 4 ⋅ 10−4 
 
Tabelle 4: Einfluss der Rammschlagzahlen auf die Zuverlässigkeit 
Rammschlagzahlen 𝑃f 
Rammschlagzahlen werden nicht angesetzt 1 ⋅ 10−3 
verwendetes Rammschlagmodell 8 ⋅ 10−4 
Modell mit halbierter Fehler-Standardabweichung 1 ⋅ 10−5 
Rammschlagzahlen direkt mit 𝑞c,𝑖 assoziiert; Fehler wird vernachlässigt < 10−10 
 
Der Einfluss der aufgebrachten Prüflast auf die ermittelte Zuverlässigkeit ist in Tabelle 3 dargestellt. 
Die Information zur aufgebrachten Prüflast erhöht die Zuverlässigkeit deutlich, obwohl die damals 
aufgebrachte Last nach heutigem Stand unter dem 98%-Quantil der einwirkenden Zugkraft liegt. In 
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diesem Beispiel ist dies damit zu begründen, dass die über die Lagerung verfügbare Information sehr 
vage ist und weiterhin keine Informationen über eine durchgeführte Drucksondierung vorliegen. 
Dadurch sind die Werte der stochastischen Parameter relativ weit gestreut, und es ergibt sich eine 
vergleichsweise große Versagenswahrscheinlichkeit. Grundsätzlich gilt, dass je kleiner die ermittelte 
Versagenswahrscheinlichkeit, desto größer muss die aufgebrachte Prüflast sein, um die Zuverlässig-
keit nennenswert zu beeinflussen.  
Der Einfluss der protokollierten Rammschlagzahlen auf die ermittelte Zuverlässigkeit ist in Tabelle 4 
dargestellt. Die Standardabweichung des Fehlermodells hat hier einen großen Einfluss auf die ermit-
telte Zuverlässigkeit. Eine Schwierigkeit besteht darin, die Standardabweichung des Fehlermodells 
realistisch einzuschätzen, weil kaum Literatur zur Beziehung zwischen Rammschlagzahlen und mittle-
rem Spitzenwiderstand 𝑞c,𝑖 zu finden ist.  
 
Zusammenfassung 
Anhand von zwei Anwendungsbeispielen wurde eine Bemessung mit probabilistischen Verfahren de-
monstriert und die damit verbundenen Möglichkeiten aufgezeigt. Im ersten Beispiel wurde die Zuver-
lässigkeit der Spritzbetonschale eines konventionell vorgetriebenen Tunnels mit dem Zuverlässig-
keitsverfahren FORM ermittelt, sowie relevante Einflussgrößen im Zuge einer Sensitivitätsanalyse 
identifiziert. Im zweiten Beispiel wurde die Zuverlässigkeit einer bestehenden Pfahlgründung unter-
sucht. Im Rammprotokoll enthaltene Informationen zu Rammschlagzahlen, sowie Ergebnisse einer 
Pfahlprobebelastung wurden in die probabilistische Analyse integriert, um deren Einfluss auf die Zu-
verlässigkeit zu bewerten. Der Einbezug dieser Informationen kann dazu beitragen, eine sehr kost-
spielige Verstärkung des Fundamentes zu vermeiden. 
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Mobilisierter Erddruck auf Widerlager integraler Brücken 
 
Paul Vogel M. Sc, Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe 
(Institut für Geotechnik und Baubetrieb, Technische Universität Hamburg) 
 
 
1. Einleitung  
Integrale Brücken zeichnen sich durch ihre monolithische Bauweise aus. Durch die Temperaturbelas-
tung, deren Extremwerte einem jährlichen Zyklus unterliegen, treten Zwangsbeanspruchungen auf, 
deren Größe abhängig vom Steifigkeitsverhältnis zwischen Über- und Unterbau sowie von der Steifig-
keit der Hinterfüllung ist. Die Boden-Bauwerk-Interaktion beeinflusst somit die Bemessung integraler 
Brücken. Die Steifigkeit der Hinterfüllung wird gemäß RE-ING (2016) durch einen oberen und unteren 
Grenzwert für den anzusetzenden Erddruck abgebildet. In diesem Ansatz werden wichtige Parameter 
wie das zyklische Spannungs-Dehnungs-Verhalten infolge Temperaturschwankungen, teilgesättigte 
Bodenverhältnisse, die für eine optimale Verdichtung notwendig sind, sowie der Verdichtungsprozess 
selbst vernachlässigt. Der Einfluss dieser Parameter wird experimentell und numerisch untersucht, 
um Empfehlungen für den Ansatz der Steifigkeit bzw. des einwirkenden Erddrucks zur Bemessung 
integraler Brücken abzuleiten. 
 
2. Laborversuche: 1g-Modell 
Der Prüfstand ist in Bild 1 dargestellt und besteht aus einem Tank mit den Innenmaßen 82 cm x 92 cm 
x 52 cm, einer beweglichen Wand, einem Antriebssystem mit Lastsensoren sowie Erddruckmessgerä-
ten und Tensiometern. Die Wandbewegung ist in Richtung und Geschwindigkeit über das Antriebssys-
tem steuerbar womit das zyklische Bewegungsverhalten erzeugt wird. Vereinfachend wird die Ver-
formung des Widerlagers mit einer Fußpunktverdrehung gleichgesetzt. Der untersuchte Boden (Ham-
burger Sand) ist ein Grobsand mit mittelsandigen Anteilen, der gemäß ZTV E-StB (2017) als Hinter-
füllmaterial eingesetzt werden kann. Zur Berücksichtigung eines realistischen Verdichtungsprozesses 
wird der teilgesättigte Sand mit einem optimalen Wassergehalt von wpr = 10% in drei Schichten je 10 
cm Höhe eingebaut und mit einem Schlaghammer, der eine Fallmasse von 7,52 kg besitzt, schichtweise 
verdichtet. 
 
3. Numerische Simulation der Laborversuche 
Die numerischen Simulationen werden mit der Finite-Elemente-Methode (Abaqus Standard, Version 
6.14) durchgeführt. Das 2D-Modell (Bild 1) besteht zum einen aus einer Widerlagerwand, welche als 
rigid body modelliert wird und eine zyklische Drehung um den Referenzpunkt am Fußpunkt der Wand 
ausführen kann und zum anderen aus einem Bodenkörper für den ein geeigneter Ansatz zur Modellie-
rung granularer Böden das hypoplastische Stoffmodell nach von Wolffersdorff (1996) ist. Zur Verbes-
serung des Stoffmodels hinsichtlich des Verhaltens in kleinen Dehnungsbereichen, die bei der Wider-
lagerverformung zu erwarten sind, wird die Erweiterung um die intergranularen Dehnungen nach 
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Niemunis & Herle (1997) verwendet. Für die Abbildung des hydraulisch-mechanisch gekoppelten 
Verhaltens des Bodens wird auf das in Abaqus Standard implementierte empirische Modell für die 
Kapillardruck-Sättigungsbeziehung nach van Genuchten (1980) sowie auf einen statistischen Ansatz 
zur Beschreibung der teilgesättigten Durchlässigkeit nach Mualem (1976) zurückgegriffen. 
Zur Berücksichtigung des Verdichtungsprozesses wird das Modell in drei gleiche Schichten unterteilt, 
die mittels der model-change Funktion in Abaqus schrittweise eingebaut und verdichtet werden. Zu 
Beginn wird von einer unverdichteten Sandschicht mit einer Porenzahl von e = 0,78 [-] ausgegangen. 
Durch die simulierte Verdichtung soll sich gemäß der Labortests eine Porenzahl von e = 0,70 [-] ein-
stellen. Zunächst wird nur die erste Lage aktiviert, die beiden anderen Schichten werden mit der mo-
del-change Funktion ausgeschaltet. Anschließend wird auf die erste Schicht eine zyklische Verdich-
tungslast nach Pankrath (2014) aufgebracht, die die Verdichtung im 1g-Modellversuch durch den 
Schlaghammer simulieren soll. Die zyklische Wandbewegung wird durch einen zeitlich veränderlichen 
Neigungswinkel in Form einer Sinusfunktion am Bezugspunkt RP erzeugt (vgl. Bild 1, rechts). 
 
4. Einfluss der Verdichtung 
Die Erddruckverteilung entlang der Wandhöhe aus den experimentellen und numerischen Untersu-
chungen ist in Bild 2 dargestellt. Zunächst kann gezeigt werden, dass sowohl in den Laborversuchen 
als auch mit der Numerik ähnliche Ergebnisse für den Verdichtungserddruck in den verschiedenen 
Schichten erzielt wurden. 
Allgemein kann dabei festgestellt werden, dass nach der Verdichtung der drei Schichten ein Anstieg 
des Erddrucks über den Erdruhedruck hinaus erfolgt. Besonders auffällig ist, dass die Verdichtung der 
oberen Schicht einen signifikanten Einfluss auf den Erddruck am Boden der Wand hat. Dies wider-
spricht den aktuellen Ansätzen des Verdichtungserddrucks nach Spotka (1977), die nur einen Anstieg 
des Erddrucks in den oberen Bereichen durch schichtweise Verdichtung beschreiben. Allerdings ist 
ein Vergleich mit den Ansätzen von Spotka (1977) aufgrund von Skalierungseffekten bezüglich der 
geringen Schichtdicken und der im Verhältnis zur Schichtdicke aufgebrachten Verdichtungslast nur 
bedingt möglich. Infolgedessen wurden Simulationen im Großmaßstab durchgeführt, auf die im weite-
ren Verlauf eingegangen wird. 
 
Bild 1: Versuchsaufbau 1g-Modell (links) und numerisches Modell (rechts) 
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5. Einfluss der zyklischen Wandbewegung 
Der Einfluss der zyklischen Wandbewegung ist in Bild 3 links anhand der numerischen Simulation für 
eine untersuchte Zyklenanzahl von n = 40 dargestellt. Zunächst kann festgestellt werden, dass eine 
langfristige zyklische Belastung einen deutlichen Einfluss auf den mobilisierten Erddruck hat. Auffällig 
ist, dass im unteren Widerlagerbereich nahe dem Fußpunkt (31 cm unter GOK) ein antizyklisches Ver-
halten des Erddrucks im Vergleich zum Erddruck in höheren Bereichen beobachtet wird.  
Allgemein lässt sich mit fortschreitender zyklischer Belastung ein Abfall des aktiven und passiven 
Erddrucks im unteren und mittleren Wandbereich (20 – 31 cm unter GOK) feststellen. Darüber hinaus 
wird die Amplitude in diesem Bereich kleiner, was eine abnehmende Differenz zwischen aktivem und 
passivem Erddruck für die Langzeitnutzungsdauer integraler Brücken darstellt. Am oberen Rand der 
Hinterfüllung (3 cm unter GOK) ist die Entwicklung zunächst ähnlich, jedoch steigt der passive 
Erddruck in der Sommerposition (Ausdehnung des Überbaus) mit zunehmender Anzahl der Zyklen 
wieder leicht an, siehe Bild 3 (links). Dies deutet auf eine Verdichtung der oberen Schichten hin.  
Weiterhin fällt auf, dass der mobilisierte Erddruck nahe der Geländeoberkante in der Winterposition 
(Verkürzung des Überbaus) auf eine Restspannung nahe Null abfällt, was den effektiven Spannungen 
aus der Teilsättigung in den numerischen Simulationen entspricht. In den Laborversuchen wurde in 
diesem Fall eine freie Standhöhe des Sandes beobachtet, die auf eine erhöhte Scherfestigkeit des Bo-
dens im teilgesättigten Zustand zurückzuführen ist. Weitere Ergebnisse zu den Auswirkungen der 
Teilsättigung sind in Grabe (2019) dargestellt.  
Des Weiteren kann dem Bild 3 (links) entnommen werden, dass mit fortschreitender zyklischer Belas-
tung diese freie Standhöhe zunimmt. Anhand der Ergebnisse im mittleren Höhenbereich (20 cm unter 
GOK) kann festgestellt werden, dass bei hoher Zyklenanzahl n = 30 der mobilisierte Erddruck in der 
Winterposition ebenfalls nahe Null abfällt. Die Abnahme des Erddrucks mit zunehmender Zyklenanz-
ahl kann durch die bleibende Verformung des teilgesättigten Sandes erklärt werden. Der Sand wird 
durch den wiederholten Wechsel der Ausdehnung und Verkürzung des Überbaus eingedrückt, was 
sich in der Verringerung des Erddrucks bei konstanter Wandverschiebung äußert. 
 
Bild 2: Erddruck nach lagenweiser Verdichtung: Labor (links) und Numerik (rechts) 
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Bild 3: Ergebnisse zum mobilisierten Erddruck infolge Zyklik (links) und im Vergleich zu den Bemes-
sungsansätzen der RE-ING (2016) 
 
6. Vergleich der Erddruckansätze 
Auf Grundlage der vorgestellten Ergebnisse der Laborversuche und der numerischen Simulationen 
kann unter Berücksichtigung der untersuchten Parameter im Modellmaßstab ein Ansatz für den mobi-
lisierten Erddruck in der Winter- und Sommerstellung erstellt werden, siehe Bild 3 (rechts). Zum Ver-
gleich sind die Ansätze der RE-ING (2016) für den aktiven und passiven Erddruck dargestellt.  
Der Ansatz des mobilisierten passiven Erddrucks für die Sommerstellung gemäß RE-ING (2016) ba-
siert auf den Untersuchungen von Vogt (1983). Hierfür kann eine ausreichend genaue Übereinstim-
mung festgestellt werden.  
Nach RE-ING (2016) muss die Hälfte des aktiven Erddrucks als untere Grenze für den einwirkenden 
Erddruck bei einer Verkürzung des Überbaus angesetzt werden. In diesem Fall weicht der in den Un-
tersuchungen ermittelte mobilisierte Erddruck deutlich von diesem Ansatz ab (vgl. Bild 3, rechts). Auf-
fällig ist, dass sich in den oberen Bereichen infolge Teilsättigung eine freie Standhöhe einstellt, die 
durch einen nicht vorhandenen Erddruck markiert wird. Des Weiteren sind die Spannungen in den 
unteren Wandbereichen erheblich höher und übersteigen sogar die Werte des Erdruhedrucks. 
 
7. Numerische Untersuchung im Großmaßstab 
Zusätzlich zu den Simulationen im Modellmaßstab wurden Simulationen an einem Modell mit realen 
Abmessungen durchgeführt, um die Einflüsse der untersuchten Parameter im Großmaßstab qualitativ 
zu analysieren. Das Modell unterscheidet sich zu dem in Bild 1 (rechts) nur durch eine höhere Wider-
lagerwand von 7,5 m Höhe und einer Unterteilung des Bodenkörpers in 15 Verdichtungsschichten mit 
jeweils einer Höhe von 0,50 cm. Die Ergebnisse bezüglich des Erddrucks sind in Bild 4 dargestellt.  
In der linken Abbildung ist der Erddruck vor und nach der Verdichtung ausgewählter Schichten im 
Vergleich zum Erdruhedruck aufgetragen. Vergleichend zu den Ergebnissen im Modellmaßstab hat in 
diesem Fall eine Verdichtung der eingebauten Schicht keinen Einfluss auf den Erddruck in tieferen 
Schichten. Der Einfluss der Verdichtung ist jeweils nur im oberen Bereich von Bedeutung und führt zu 
einer Erddruckzunahme. Im Endzustand, wenn die Hinterfüllung fertiggestellt ist, kann beobachtet 
werden, dass gemäß den Ansätzen nach Spotka (1977) der Verdichtungserddruck in den oberen 
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Schichten bis in eine Tiefe von 3,5 m den Erdruhedruck übertrifft. Die Skalierungseffekte, die hierzu im 
Modellmaßstab aufgezeigt wurden, werden durch die Betrachtung im Großmaßstab obsolet. Des Wei-
teren fällt auf, dass in den unteren Schichten der Verdichtungserddruck unter den Erdruhedruck ab-
fällt. Dieses Verhalten wurde auch durch Messungen von Vogt (1983) infolge Verdichtung der Hinter-
füllung von Stützwänden festgestellt. 
Rechts in Bild 4 ist der mobilisierte aktive und passive Erddruck für verschiedene Zyklen und der 
äquivalente Ansatz nach RE-ING (2016) dargestellt. Ähnlich den Modellversuchen (Bild 3, rechts) ist 
für den mobilisierten passiven Erddruck eine gute Übereinstimmung mit dem Ansatz nach Vogt 
(1983) erzielt worden. Lediglich in den unteren Wandbereichen wird ein geringerer Erddruck ermit-
telt, der durch die zyklische Belastung weiter abnimmt. Dieser Unterschied zu dem Ansatz von Vogt 
(1983) kann dadurch erklärt werden, dass für diesen nur der Erddruck des ersten Zyklus ausgewertet 
und eine langfristige zyklische Belastung nicht berücksichtigt wurde. Somit ist eine Abnahme des pas-
siven Erddrucks in den unteren Widerlagerbereichen nicht auszuschließen.  
Auch für den aktiven Erddruck sind mit den großmaßstäblichen Simulationen vergleichbare Ergebnis-
se wie in den Modellversuchen ermittelt worden. Der mobilisierte aktive Erddruck übertrifft auch in 
diesem Fall deutlich den Ansatz der RE-ING (2016). Allerdings wird mit fortschreitender Zyklik eben-
falls eine Abnahme des Erddrucks registriert, die bei einer längerfristigen zyklischen Belastung zu 
einer Annäherung des mobilisierten aktiven Erddrucks an die Werte der RE-ING (2016) führt.  
Um die Auswirkung der aufgezeigten Unterschiede in den Erddruckansätzen zu bestimmen, wurde 
eine statische Vergleichsrechnung an einer elastisch gelagerten Rahmenbrücke mit einer Widerlager-
höhe von entsprechend 7,5 m und einer Spannweite von 30 m durchgeführt. Betrachtet man lediglich 
die Schnittgrößen der Widerlagerwand infolge Erdlasten, so resultieren aus dem mobilisierten passi-
ven Erddruck um ca. 8 % geringere Biegemomente als mit dem Ansatz nach Vogt (1983). Beim Ver-
gleich des aktiven Erddrucks entstehen aufgrund der größeren Differenzen in den Ansätzen ca. 230 % 
größere Biegemomente, die allerdings relativ gesehen vernachlässigbar gering sind. Allgemein sind 
die Beanspruchungen der Rahmenbrücke infolge des einwirkenden Erddrucks, unabhängig davon 
welcher Ansatz untersucht wird, im Vergleich zu den Beanspruchungen aus Verkehrs- und sogar Ei-
gengewichtslasten vernachlässigbar gering. 
 
Bild 4:  Ergebnisse der Simulation im Großmaßstab: lagenweise Verdichtung vor Beginn der Zyklik 
(links) und mobilisierter Erddruck infolge zyklischer Belastung (rechts) 
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8. Fazit und Ausblick  
Im Rahmen dieser Arbeit wurde anhand experimenteller und numerischer Untersuchungen der Ein-
fluss eines zyklischen Spannungs-Dehnungs-Verhaltens, teilgesättigter Bodenverhältnisse sowie von 
Verdichtungsprozessen auf die Steifigkeit der Hinterfüllung von integralen Brücken analysiert.  
Zunächst kann festgestellt werden, dass die numerischen Modelle die Laborversuche ausreichend ge-
nau simulieren können. Insbesondere konnte die numerische Modellierung eines Bodens im teilgesät-
tigten Zustand erreicht werden. Grundsätzlich liefert das durch die Laborversuche validierte numeri-
sche Modell umfassende Erkenntnisse, aus dem der Einfluss der einzelnen Parameter auf die Boden-
Bauwerk-Interaktion integraler Brücken abgeleitet werden kann. Besonders zu erwähnen ist die Ab-
hängigkeit des mobilisierten Erddrucks von der zyklischen Wandbewegung und der dadurch kontinu-
ierlichen Abnahme des Erddrucks bei der Betrachtung langfristiger Zyklik. Weiterhin kann mit nume-
rischen Methoden der Verdichtungsprozess hinterfüllter Bauwerke abgebildet werden.  
Es konnte darüber hinaus festgestellt werden, dass die erzielten Ergebnisse für die Sommerstellung 
annähernd dem mobilisierten Erddruckansatz nach Vogt (1983) in der RE-ING (2016) entsprechen, 
der für die Bemessung integraler Brücken angesetzt wird. Unterschiede bestehen für den mobilisier-
ten Erddruck in der Winterstellung, da dieser deutlich über den Ansatz der RE-ING (2016) hinausgeht. 
Diese Ergebnisse konnten ebenfalls mit einer qualitativen Simulation im Großmaßstab nachempfun-
den werden. Durch eine Vergleichsrechnung der verschiedenen Erddruckansätze konnten jedoch kei-
ne nennenswerten Auswirkungen bzw. Änderungen auf die Beanspruchung der in dieser Arbeit unter-
suchten integralen Rahmenbrücke bestimmt werden.  
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Parameterstudie zum Einfluss der Bodensteifigkeit und der 
Wandflexibilität auf den dynamischen Erddruck 
 
Dr.-Ing. Georgios Maltidis (Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe) 




Die DIN EN 1998-5 gibt in seiner aktuellen Fassung zwei Ansätze für die Ermittlung des seismischen 
Erddrucks auf Stützbauwerke. Der erste Ansatz, bekannt auch als Mononobe-Okabe Methode (Matsuo 
& Mononobe 1929; Okabe 1924), setzt eine ausreichende Bewegung der Wand voraus, um den Scher-
widerstand der Hinterfüllung zu mobilisieren. Die seismischen Kräfte wirken auf einen Bodenkeil und 
die Formeln haben die Form der bekannten Coulomb-Formeln. Der zweite Ansatz betrifft den dynami-
schen Erddruck auf starre unnachgiebige Stützwände und basiert auf Wellenausbreitungsmethoden 
(Wood 1973; Arias et al. 1981; Veletsos & Younan 1997; Parikh et al. 1995; Scott 1974; Brandenberg et 
al. 2015; Vrettos et al. 2016). Diese Ansätze, die zwei Grenzfälle betreffen, unterschieden sich um den 
Faktor 3. Alle diese Ansätze gehen von einer konstanten Bodensteifigkeit entlang der Wandhöhe aus. 
Die hier präsentierten Ergebnisse sind ein Auszug aus einer ausführlichen numerischen Parameter-
studie. Als Parameter werden die Verteilung des Schubmoduls der Hinterfüllung, die Wandflexibilität 
und die Nachgiebigkeit des Wandfundaments sowie der Abstand einer benachbarten Wand verwen-




Es werden zwei Randwertprobleme untersucht. Das erste besteht aus einer Wand und einem semi-
infiniten Bodenbereich. Um die Wellenabstrahlung simulieren zu können, wurden am Rand des Sys-
tems Dämpferelementen angesetzt. Am Wandfuß wurden eine Rotations- und eine Translationsfeder 
angesetzt, um die Nachgiebigkeit des anstehenden Bodens zu simulieren. Die Federsteifigkeiten wer-
den wie folgt definiert (Veletsos & Younan 1997; Bobet & Jung 2008): 
 
Rθ= G̅H2dθ   ,   Kx= G̅dx 
 
wobei dθ die relative Flexibilität des rotationsfähigen Wandfußauflagers, dx der entsprechende Wert 
für das horizontal verschiebliche Wandfußauflager und G̅ der mittlere Schubmodul entlang der Wand-
höhe sind.  
 
Unter Ansatz eines ebenen Verformungszustands werden in ABAQUS diskretisiert: der Boden mit 
Elementen des Typs CPE4 und die Wand mit Balkenelementen des Typs B21. Der Elastizitätsmodul 
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der Wand Ew wird in Abhängigkeit des mittleren Werts des tiefenabhängigen Schubmoduls G̅ wie folgt 
beschrieben (Veletsos & Younan 1997): 
 
Ew= 12(1-vw2 )tw3 G̅H3dw  
 
Dabei sind: H die Wandhöhe, tw die Dicke der Wand und dw eine dimensionslose Zahl, welche die Flexi-
bilität der Wand relativ zur Steifigkeit des Bodens beschreibt. Die Elementgröße der Kontinuumsele-
mente wurde ausreichend klein gewählt, um ein breites Spektrum von Frequenzen erfassen zu kön-
nen. Eine obere Grenze von 1/10 der kleinsten betrachteten Scherwellenlänge wird als ausreichend 
akzeptiert (Kuhlemeyer & Lysmer 1973). Das zweite Randproblem unterscheidet sich vom ersten nur 
im Vorhandensein einer zweiten Wand, die den Bodenbereich begrenzt. Für dieses Problem ist der 
Abstand zwischen den Wänden ein zusätzlicher Eingangsparameter. Prinzipskizzen sind in Bild 1 an-
gegeben. 
 
















Bild 1:  Randwertprobleme und untersuchte Bodenprofile  
Die Berechnungen wurden sowohl im Zeit- als auch im Frequenzbereich mit den zugehörigen Optio-
nen in Abaqus durchgeführt. Die Analysen im Zeitbereich wurden für harmonische Anregungen ge-
führt, wobei die Kreisfrequenz ω so gewählt wurde, dass drei Fälle abgedeckt sind: i) “quasi-statische“ 
Anregung mit 𝜔 = 𝜔1 6⁄  , wobei ω1 = 2πf1 die niedrigste (erste) Eigenfrequenz einer Schicht der Dicke 
H ist; ii) 𝜔 = 𝜔1 als Resonanzfall; iii) 𝜔 = 3𝜔1 für eine hochfrequente Anregung. Für die vorgestellten 
Analysen wurde ein Frequenzbereich zwischen 0,01 und 16 Hz betrachtet, um die „quasi-statische“ 
und die Resonanzanregung abzudecken. Die Eigenfrequenz ist abhängig von der Schubmodulvertei-
lung der Bodenschicht und beträgt 
 
f1 = κ vS,H4H  
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wobei vS,H die Scherwellengeschwindigkeit in der Schichtunterkante z = H ist. Es gilt: κ = 1, vS,H = 
100 m/s für die konstante Tiefenverteilung; κ = 0,76, vS,H = 150 m/s für die lineare und κ = 0,892, vS,H = 
125 m/s für die parabolische Verteilung (Gazetas 1991), siehe Bild 1. 
 
Ergebnisse 
Einfluss des Bodenprofils 
Zunächst erfolgte eine Plausibilitätskontrolle der Ergebnisse der numerischen Untersuchung für den 
Fall einer konstanten Schubmodulverteilung der Hinterfüllung. Die Ergebnisse dieser Studie sind in 
guter Übereinstimmung mit bereits publizierten Ergebnissen, die auf analytischen Methoden basieren. 
Um die Vergleichbarkeit der Ergebnisse unter der Annahme eines inhomogenen Bodenprofils zu un-
tersuchen, wurde der Mittelwert der Scherwellengeschwindigkeit für alle drei Bodenprofile auf 
100 m/s festgesetzt. Bei einer Dichte von 1,8 Mg/m3 beträgt dann der mittlere Schubmodul 18 MPa. 
Bild 2 stellt für eine inhomogene Hinterfüllung die Variation des Betrags des dynamischen Erddrucks 
und der Lage des Angriffspunktes der Resultierenden dar. Die Abnahme der Resultierenden des dy-
namischen Erddrucks bei vollkommenem Verbund zwischen Wand und Boden beträgt ca. 10%, wenn 
ein parabolisches und ca. 25%, wenn ein lineares Bodenprofil angenommen wird. Im selben Bild wird 
die Höhe des Angriffspunktes dargestellt. Für das konstante Bodenprofil variiert die Lage des An-
griffspunktes zwischen 0,6H und ca. 0,33H, während bei den anderen zwei Bodenprofilen die Variation 
zwischen 0,5H und 0,25H liegt. Beim Ansatz von Mononobe und Okabe wird der Angriffspunkt bei H/3 
angenommen. 
 
Bild 2:  Vergleich der Resultierenden des dynamischen Erddrucks (links) und des Angriffspunkts 
(rechts) für die drei Bodenprofile für das erste Randproblem für dθ_=_0, dx_=_0, ω1/6, ν_=_0,33 
und vollkommenen Verbund. 
Vergleich zwischen Zeit- und Frequenzbereich 
Die Durchführung zweier unterschiedlicher Analysentypen diente der gegenseitigen Validierung der 
Ergebnisse. Die hier verwendeten Analysentypen (Frequenz- und Zeitbereich) liefern nahezu identi-
sche Ergebnisse für den dynamischen Erddruck, siehe Bild 3. Die Analysen im Zeitbereich benötigen 
allgemein längere Berechnungszeiten als die Berechnungen im Frequenzbereich, jedoch gleichzeitig 
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weniger Arbeitsspeicher. Ihr Vorteil liegt darin, dass die Auswertung der Ergebnisse unkompliziert 
erfolgt. Im Gegensatz dazu ist die Auswertung der Ergebnisse der Analysen im Frequenzbereich etwas 
aufwendiger, weil die Ergebnisse immer als Superposition eines reellen und eines imaginären Teils 
der untersuchten Größe vorliegen und deswegen immer einen positiven Wert haben. Zu den Vorteilen 
der Analysen im Frequenzbereich zählen einfachere Dämpfungseingabe in Form von Strukturdämp-
fung, die kürzere Berechnungszeit und die Tatsache, dass ein größerer Wertebereich von Anregungs-
frequenzen abgedeckt werden kann.  
Einfluss der Kontaktmodellierung 
Der Kontakt zwischen der Wand und dem Boden wurde mit zwei Ansätzen modelliert: 
i) vollkommener Verbund („bonded“) und ii) reibungsfreier Verbund („smooth“). Bei ii) ist eine relati-
ve Verschiebung möglich, jedoch keine Abtrennung der Wand vom Boden. Beide Ansätze liefern ähnli-
che Ergebnisse, siehe Bild 3 rechts. 
 
Bild 3:  Links: Vergleich der Analysen im Frequenz- und im Zeitbereich für das erste Randproblem: 
Bezogene Scherkraft am Wandfuß für ein konstantes Bodenprofil bei quasi-statischer Anre-
gung, ν_=_0,33 und vollkommenen Verbund. Rechts: Vergleich der Kontaktmodellierung im 
Zeitbereich. 
Einfluss einer benachbarten Wand 
Das Vorhandensein einer benachbarten Wand in einem Abstand L (z. B. zwischen den Kammerwänden 
zweier nebeneinander liegenden Schleusen) beeinflusst stark den dynamischen Erddruck. Je kleiner 
der Abstand zwischen den Stützwänden, desto kleiner ist der dynamische Erddruck. Ein weiterer Ef-
fekt ist die Änderung der Eigenfrequenz des Systems, die für homogenes Bodenmaterial und starre 
Wände auf starrer Lagerung mittels der folgenden Formel für die modusabhängige Eigenfrequenz er-
fasst werden kann (Veletsos et al. 1995): 
 
𝑓𝑚,𝑛 = v𝑠4𝐻 √𝑛2 + 4 ∙ 𝑚2 ∙ 21 − 𝑣 ∙ (𝐻𝐿 )2 
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wobei v die Querdehnzahl des Bodens und n und m ungerade Ganzzahlen sind; n und m sind die Ei-
genmodusnummern in vertikaler und horizontaler Richtung. 
 
Die erste Eigenfrequenz steigt mit kleiner werdendem L/H-Verhältnis. Wenn die Wand- und die Grün-
dungsnachgiebigkeit berücksichtigt werden, nähert sich die Eigenfrequenz dem Wert einer seitlich 
unbegrenzten Bodenschicht der Höhe H an. Bild 4 stellt die Variation des dynamischen Erddrucks mit 
zunehmendem L/H-Verhältnis für die drei untersuchten Bodenprofile für eine quasi-statische Anre-
gung (links) und die Umhüllenden der maximalen Werte des dynamischen Erddrucks im Resonanzfall 
(rechts) dar. 
 
Bild 4:  Bezogene Scherkraft am Wandfuß für ein parabolisches und ein lineares Bodenprofil für 
quasi-statische Anregung (links) und im Resonanzfall (rechts) aus den Analysen im Fre-
quenzbereich; ν =0,33 und reibungsfreien Verbund. 
 
Schlussfolgerungen 
Die Untersuchungen zeigen den Einfluss verschiedener Parameter, wie Inhomogenität (Art der Tiefen-
abhängigkeit) der Hinterfüllung, Wand- und/oder Gründungsnachgiebigkeit und Vorhandensein einer 
benachbarten Wand auf den dynamischen Erddruck. Die Ergebnisse von analytischen Lösungen konn-
ten verifiziert und durch neue numerische Ergebnisse erweitert werden. Ergebnisse anderer Studien 
wurden vervollständigt und weitere bemessungsrelevante Informationen gewonnen. Darüber hinaus 
wurde die in DIN EN 1998-5 für unnachgiebige Wände angegebene Berechnungsformel für den dyna-
mischen Erddruck erweitert. Die gewonnenen Erkenntnisse wurden in das BAW-Merkblatt „Erdbe-
benbeanspruchung von massiven Verkehrswasserbauwerken EmV“, das sich noch in externer Begut-
achtung befindet, aufgenommen. 
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Dynamischer Erddruck auf Wände:  Ein Beispiel aus der Praxis 
 
Prof. Dr.-Ing. Thomas Benz (HFT Stuttgart & Wechselwirkung – Num. Geotechnik GmbH, Stuttgart), 
Dipl.-Ing. Andrej Mey (Wechselwirkung – Numerische Geotechnik GmbH, Stuttgart) 




Der Beitrag gibt einen kurzen Überblick über Methoden, die in der Literatur für die Berechnung dy-
namischer Erddrücke aus Erdbebenbeschleunigungen vorgeschlagen werden. Anhand eines Beispiels 
aus der Praxis wird dann auf die Bestimmung des dynamischen Erddrucks aus Finite Element Berech-
nungen eingegangen. Diskutiert wird hier u.a. der Einfluss der Dämpfung auf die berechneten Erddrü-
cke. In dem betrachteten Fall einer Schwergewichtsmauer wird weiterhin die Ertüchtigung der Wand 
für den Lastfall Erdbeben numerisch untersucht. 
 
1. Die Berechnung dynamischer Erddrücke auf Wände 
In der Literatur werden verschiedene analytische pseudostatische und pseudodynamische Verfahren zur 
Berechnung dynamischer Erddrücke vorgeschlagen. Das in der Praxis verbreitetste Verfahren ist das 
sogenannte Mononobe-Okabe (M-O) Verfahren [1], [2], welches eine Erweiterung des statischen 
Erddruckansatzes nach Coulomb darstellt: Die (quasistatische) Beschleunigung wird im Schwerpunkt 
eines (modifizierten) Coulombschen Erddruckkeils angesetzt und die resultierende Kraft auf die Wand 
durch Lösung eines Systems von Gleichgewichtsbedingungen gelöst. Das ursprünglich vorgeschlagene 
M-O Verfahren [1] beschränkt sich auf kohäsionslosen Boden und setzt analog zur Coulombschen 
Erddrucktheorie eine bewegliche Wand voraus, so dass sich die angenommenen Scherflächen im Bo-
den voll ausbilden können. Das M-O Verfahren wurde in weiteren Studien bestätigt, z.B. [3], und ggfs. 
modifiziert. Steedmann & Cheng [4] z.B. berücksichtigen die Scherwellengeschwindigkeiten in einem 
Erddruckkeil, welche zu einer Phasenverschiebung der Anregung über die Wandhöhe führen. Die so 
ermittelten Kräfte auf die Wand sind vergleichbar zu den Resultaten der M-O Methoden, der Angriffs-
punkt weicht jedoch ab [4]. Eine aktuelle Übersicht der zahlreichen weiteren Verbesserungen pseudo-
statischer oder pseudodynamischer Methoden welche in der Literatur vorgeschlagen wurden gibt z.B. 
[5]. 
Allen analytischen Verfahren zur Berechnung des dynamischen Erddrucks ist gemein, dass in den Ver-
fahren bereits Annahmen zur Interaktion von Wand und Boden sowie zur (dynamischen) Anregung 
der Wand hinterlegt sind. In dem M-O Verfahren z.B. wird von einem horizontal verschieblichen 
Wandfuß ausgegangen; die Bodenbeschleunigung im Coulombschen Erddruckkeil ist konstant. Im Fall 
der später betrachteten Schwergewichtsmauer auf Fels sind diese Annahmen problematisch, da hier 
der Wandfuß relativ zum Fels als fixiert angesehen werden kann und die Beschleunigung in der Hin-
terfüllung aufgrund endlicher Wellenausbreitungsgeschwindigkeiten niemals konstant sein kann. 
Eine Alternative zur analytischen Bestimmung dynamischer Erddrücke stellen numerische Methoden 
dar. Numerische Time-History Analysen lösen viele der vereinfachenden Annahmen analytischer Be-
rechnungsansätze auf: Die Interaktion von Wand und Boden kann z.B. realistisch modelliert werden, 
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Versagensmechanismen müssen nicht als Teil der Berechnungsmethode vorgegeben werden und die 
Wellenausbreitungsgeschwindigkeit wird implizit über die Steifigkeit der Volumenelemente berück-
sichtigt. Die numerische Berechnung erlaubt in der Summe also eine bessere Erfassung des tatsächli-
chen Randwertproblems. Daraus kann aber nicht geschlossen werden, dass eine numerische Berech-
nung des dynamischen Erddrucks immer fehlerfreie und eindeutige Resultate liefert. Bei der numeri-
schen Time-History Analyse können folgende Aspekte einen erheblichen Einfluss auf die Größe des 
berechneten dynamischen Erddrucks haben: 
 
- Wahl des Anregungssignals 
- Geometrische Modellierung des Randwertproblems 
- Wahl des Stoffmodells & Dämpfungsansatzes 
- Zeitintegration & Algorithmus 
- Auswertung des Berechnungsergebnisses 
 
Diese Aspekte sollen nachfolgend anhand des Beispiels einer Schwergewichtsmauer untersucht und 
quantifiziert werden. Neben den oben genannten Vorteilen der dynamischen numerischen Analyse 
ergeben sich weitere Vorteile bei der Modellierung komplexer Systeme, wie z.B. durch Bodennägel 
ertüchtigte Wandkonstruktionen. Auch dies soll am diskutierten Beispiel einer Schwergewichtsmauer 
aufgezeigt werden. 
 
2. Berechnungsbeispiel: Bastionsmauer auf Fels im Lastfall Erdbeben
Als Berechnungsbeispiel dient die in Bild 1 
dargestellte Schwergewichtsmauer, die im 
Lastfall Erdbeben untersucht wird. Die Mauer 
besteht aus einer vorgesetzten Sandsteinmauer 
und einer etwas dickeren Kalksteinmauer. Die 
nachfolgend beschriebenen dynamischen Be-
rechnungen mittels Finite-Elemente-Methode 
(FEM) dienen unter anderem der Festlegung 
eines Bodennagelrasters, der Festlegung der 
Nagellängen und deren Durchmesser in den 
Bemessungssituationen BS-P und BS-E. Die 
Bemessung der Mauer erfolgt analytisch, wobei 
die Größe des dynamischen Erddrucks mithilfe 
der hier beschriebenen dynamischen Berech-
nungen ermittelt wird. Auch die in der Bemes-
sung im Lastfall Erdbeben anzusetzende (pha-
senverschobene) Beschleunigung des Mauer-
werks wird mithilfe der FEM-Berechnung er-
mittelt.  
 
Bild 1:  Schnitt durch die 12 m hohe, zwei-
schalig aufgebaute Schwergewichts-
mauer. Bildnachweis: Smoltczyk 
und Partner GmbH, Stuttgart. 
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3. Dynamische FEM Berechnungen der Bestionsmauer 
3.1 Wahl des Anregungssignals 
Im Fall der untersuchten Schwergewichtsmauer wurden u.a. die in Bild 2 dargestellten Beschleuni-
gungsverläufe herangezogen. Bei den dargestellten Beschleunigungsverläufen handelt es sich um zwei 
in Jungingen aufgenommene und skalierte Erdbebenereignisse (16.01.1978 und 22.03.2003) und ei-
nem synthetisch erzeugten Beschleunigungs-Zeitverlauf. 
 
 
Bild 2:  Beschleunigungsverläufe: Erdbeben vom 16.01.1978 und 22.03.2003, aufgezeichnet in Jun-
gingen, skaliert sowie synthetisches Signal (exemplarisch), EHS beratende Ingenieure für 
Bauwesen GmbH. 
 
Alle Beschleunigungsverläufe wurden auf die für den Standort der Wand gemäß DIN EN 1998-
1/NA:2018-10 (Entwurf) prognostizierte Spitzenbodenbeschleunigung agR = 1,54 m/s² (T = 475 a) 
skaliert. Zusätzlich war zu untersuchen, ob für den Standort der Schwergewichtsmauer eine topografi-
sche Verstärkung nach Anhang A der DIN EN 1998-5:2010-12 zu berücksichtigen ist - die zu untersu-
chende Wand steht auf der Spitze eines ca. 270 m hohen Berges. Bild 3 zeigt das 2D FE-Modell, wel-
ches mit verschiedenen Beschleunigungsverläufen angeregt wurde. Durch Vergleich der berechneten 
Spitzenbeschleunigungen in Punkt A (Standort der Wand) und Punkt B (GOK ohne topographische 
Besonderheit), ergab sich ein Verstärkungsfaktor, der je nach Anregungssignal zwischen 1,0 und 1,4 
variierte und im Mittel 1,2 betrug. Die berechneten Verstärkungsfaktoren sind in guter Übereinstim-
mung mit den in DIN EN 1998-5:2010-12 hinterlegten Werten. Hier sollte jedoch angemerkt werden, 
dass die berechneten Verstärkungsfaktoren stark von der angesetzten Steifigkeit des Felses abhängen 
und vergleichbare Verstärkungsfaktoren auch in 1D Site Response Analysen berechnet werden kön-nen. Es ist also fraglich, ob die Bezeichnung „topographischer Verstärkungsfaktor“ zutreffend ist und 
in wie weit der Faktor ohne Berücksichtigung der Materialeigenschaften des Gesteins festgelegt wer-
den kann und sollte. Im vorliegenden Fall wurde nicht der gesamte Berg bei der Berechnung des dy-
namischen Erddrucks abgebildet, sondern das in Bild 4 gezeigte Detail. Das Anregungssignal wurde entsprechend mit dem „topographischen Verstärkungsfaktor“ 1,2 skaliert.   
 
Bild 3:  FEM Modell zur Überprüfung und Festlegung des topographischen Verstärkungsfaktors. Hö-
hendifferenz zwischen Punkt A und D beträgt 270 m. 
A
D
Bundesanstalt für Wasserbau  
Kolloquium Numerik in der Geotechnik  ▪  9. und 10. Oktober 2019 in Karlsruhe 
 
- 74 - 
3.2 Geometrische Modellierung des Randwertproblems 
Das ca. 80 m breite Berechnungsmodell ist in Bild 5 dargestellt. Das Modell ist durch zwei identische 
Bastionsmauern (siehe Abschnitt 2) begrenzt. Zwischen Wandfuß und Fels wurden Kontaktelemente 
(Interface-Elemente) verwendet. In den Berechnungen zeigte sich, dass die Annahme einer unver-
schiebbaren Lagerung des Wandauflagers zutreffender ist als eine verschiebbare Lagerung, wie z.B. in 
der M-O Methode unterstellt (siehe oben). Interface Elemente wurden zudem zwischen Wand und 
Boden angesetzt.  
 
Bild 4:  FEM Modell zur Ermittlung des dynamischen Erddrucks. 
 
3.3 Wahl des Stoffmodells & Dämpfungsansatzes 
 
Die Hinterfüllung der Bastionsmauer wurde 
mit dem elastoplastischen HS small Modell und 
alternativ mit einem elastischen Materialmo-
dell beschrieben.  
Der Felsuntergrund, bestehend aus Kalkstein, 
wurde mit einem linear elastischen Stoffgesetz 
berechnet. Die verwendeten Eingabeparameter 
für Hinterfüllung und Felsuntergrund sind in 
Tabelle 1 hinterlegt. Für die Hinterfüllung 
wurde eine Rayleigh-Dämpfung von kleiner 
gleich 3% für den Frequenzbereich von 0,5 Hz 
bis 10 Hz gewählt. Die Rayleigh-Dämpfung von 
kleiner gleich 1% im Fels wurde ebenfalls für 
den Frequenzbereich von 0,5 Hz bis 10 Hz de-
finiert. 
Zusätzlich zu der gewählten numerischen Ray-
leigh-Dämpfung ergibt sich aus dem in HS 
small inkludierten Hardin-Drnevich Ansatz 
eine dehnungsabhängige Materialdämpfung.  
 
Tabelle 1: Materialparameter 
  Hinterfüll. Fels 
Materialmodell HS small Elastisch 
 Drainiert Drainiert γ kN/m³ 19 26 γ' kN/m³ 20 16 Rayleigh α  0,1795 0,0598 Rayleigh β  9,10E-04 3,03E-04 
E50ref MN/m² 43,4 - 
Eoedref MN/m² 43,4 - 
Eurref MN/m² 130,2 39760 
m  0,5 - 
Kohäsion c' kN/m² 5 - φ  ° 35 - ψ ° 5 - γ0.7  1,00E-04 - 
G0ref kN/m² 163000 - νur  0,2 0,2 
pref kN/m² 100 - 
K0,nc  0,426 - 
K0,initial   0,205 - 
 
Zur Simulation des Mauerwerks wird für jede der zwei Mauerschalen ein eigener Parametersatz defi-niert, wobei die Mauerwerksfugen über horizontale und vertikale „Kluftscharen“ abgebildet werden. 
Die Scherfestigkeit der Fugen wurde zu Beginn rechnerisch so gewählt, dass die Standsicherheit der 
Mauer im Ist-Zustand ca. η = 1,0 beträgt. Dazu war eine Vielzahl von Standsicherheitsberechnungen 
und Parameteranpassungen erforderlich. In den Mauerwerksfugen wird dilatantes Materialverhalten 
mit einem Dilatanzwinkel von 20° zugelassen. Auf der sicheren Seite liegend wurde keine Zugfestigkeit 
Felsuntergrund 
Hinterfüllung 
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in den Fugen angesetzt. Für die Mauer wurde eine 5%-ige Strukturdämpfung als Rayleigh-Dämpfung 
im Frequenzbereich von 0,5 Hz bis 10 Hz gewählt. 
Zusätzlich zur Definition horizontaler und vertikaler Scherfugen, wurde die anisotrope Steifigkeit der 
Wandschalen infolge der Mörtelfugen berücksichtigt. Dazu wurde ein Mehrphasenmodell zur Berech-
nung der Mauerwerkssteifigkeit gemäß [6] herangezogen. Es ergaben sich folgende Steifigkeiten: 
Kalksteinmauer (innen):  E1 = 45100 MN/m², E2 = 8500 MN/m² 
Sandsteinmauer (außen): E1 = 14300 MN/m², E2 = 8800 MN/m² 
 
3.4 Zeitintegration & Algorithmus 
In der Berechnung kommt eine implizite Newmark Zeitintegration zum Einsatz. Der kritische Zeit-
schritt wird vom verwendeten Berechnungsprogramm automatisch berechnet. Die Wahl größere Zeit-
schritte beeinflussten die Berechnungsergebnisse im vorliegenden Randwertproblem nur unwesent-
lich.  
 
3.5 Auswertung des Berechnungsergebnisses 
Das Berechnungsergebnis ist als die Summe 
einer großen Anzahl berechneter Zeitschritte 
in der Time-History Analyse zu verstehen. Für 
jeden Zeitschritt ergibt sich ein dynamischer 
Erddruck und ein Beschleunigungsverlauf der 
Wand. Die Bildung einer Einhüllenden über alle 
Zeitschritte ist möglich aber i.d.R. konservativ. 
Alternativ können maßgebende Zeitschritte 
z.B. über die Erfassung maximaler Beschleuni-
gungen und Verschiebungen an der Wand ein-
gegrenzt werden. Bild 5 verdeutlicht diesen 
Sachverhalt am Beispiel einer Auswahl von 
berechneten Wandbeschleunigungen. 
 
Bild 5:  Berechnete Wandbeschleunigungen. 
 
Im vorliegenden Beispiel ergibt sich eine numerisch berechnete aktive statische Erddruckkraft  von 
Eah,stat = 250 kN/m auf die Wand. Die dynamische Erddruckkraft wurde in den FEM Berechnungen für 
das in Bild 6 dargestellte, mit Bodennägeln ertüchtigte System durchgeführt.  
Bild 6 zeigt exemplarisch zwei dynamische Erddruckverläufe für das Erdbeben von 1978 bzw. für das 
betrachtete synthetische Signal. Betrachtet wird jeweils der Zeitpunkt, zu welchem das Integral des 
Spannungsverlaufs die maximale Kraft auf die Wand ergibt. Die Integration der Erddrücke ergibt im 
Fall des Bebens von 1978 eine horizontale Kraft von 536 kN/m und 452 kN/m für das untersuchte 
synthetisch erzeugte Erdbeben. Eine analytische Betrachtung mit dem M-O Verfahren ergibt bei An-
satz derselben horizontalen Beschleunigung eine vergleichbare horizontale Kraft von 487 kN/m (An-
nahme: kv = 0,5 kh).  
In Bild 6 nicht dargestellt sind weitere Berechnungen, die mit veränderten Dämpfungsansätzen durch-
geführt wurden – die Resultate sind im dargestellten Maßstab nicht zu differenzieren. Die Zunahme 
der berechneten maximalen Erddruckkraft bei Vernachlässigung der oben eingeführten numerischen 
Dämpfung in Boden und Fels ist < 0,5 %.  
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Bild 6:  Numerisch berechneter horizontaler Erddruck auf die Wand – statischer und dynamischer 
Erddruck im Vergleich. 
 
4. Zusammenfassung 
Das vorgestellte Beispiel unterstreicht, dass bei der Bestimmung des dynamischen Erddrucks mit 
Time-History Analysen verschiedene Anregungen zu untersuchen sind. Obwohl das klassische M-O 
Verfahren für die hier vorliegenden Randbedingungen nicht angewandt werden sollte, ergibt sich im 
vorliegenden Fall dennoch ein plausibles Ergebnis. Der Angriffspunkt der Horizontalkraft kann im 
Gegensatz zu dem M-O Verfahren aus der numerischen Analyse für jeden Erdruckverlauf eindeutig 
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Prüfung und Optimierung von bahndynamischen Berechnungs-
verfahren 
 




Im Zuge von Ertüchtigungsmaßnahmen oder dem Neubau von Hochgeschwindigkeitseisenbahn-
strecken fordert die Deutsche Bahn AG einen rechnerischen Nachweis der „Dynamischen Stabilität“ 
[R1]. Hierfür gibt es für Strecken mit Schotteroberbau eine Planungshilfe [R2]. Das darin vorgeschla-
gene Verfahren, das bereits von unterschiedlichen Autoren beschrieben und diskutiert wurde [R8 bis 
R12] kommt daher national und international (derzeit einige Abschnitte der California High Speed Rail 
zwischen San Fransisco und Los Angeles) zum Einsatz. Es besteht kurz gefasst aus einem iterativen 
Prozess basierend auf einer analytischen (Näherungs-)Lösung von Frýba [R3] zur Ermittlung des Zeit-
verlaufs der lotrechten Beanspruchung des elastischen Halbraums unter einer bewegten Last basie-
rend auf [R4] und dynamischen ebenen 2D-FE-Analysen unter Ansatz des zuvor ermittelten Zeitver-
laufs. Es erfolgt eine iterative Anpassung der Schubmoduln der einzelnen Bodenmaterialien als Funk-
tion der numerisch ermittelten maximalen Scherdeformationen im 2D-FE-Modell. Nachdem sich Kon-
vergenz eingestellt hat, entweder nach dem Kriterium gemäß [R2] (Vergleich Einsenkung aus Frýba- 
und 2D-FE-Modell) oder besser, weil objektiv, bei Änderung der Schubmoduln von einem Iterations-
schritt zum nächsten für alle Materialien z.B. < 5%, werden die resultierenden Scherdeformationen in 
Gleismitte über die Tiefe ausgewertet und mit einem Grenzwert 
TV nach Vucetic [R5+R6] verglichen. Nach [R5+R6] wird auf Grundlage von zyklischen Scherversuchen 
im Labor davon ausgegangen, dass bei alternierender deviatorischer Beanspruchung unterhalb der 
vorgenannten Scherdehnungsgrenze keine nennenswerten plastischen Verformungen auftreten und 
die dynamische Stabilität des Fahrwegs damit gegeben ist. Gemäß [R2] sind neben der transienten 
Beanspruchung des Oberbaus und Untergrund resultierend aus dem Frýba-Modell (Radlasten) noch 
höherfrequente Einwirkungen resultierend aus Imperfektionen (Radunrundheiten, Lageabweich-
ungen) und Steifigkeitsprüngen (diskontinuierliche Lagerung der Schienen auf den Schwellen) in 
Form von Erhöhungsfaktoren bzw. einem Ansatz von Knothe (Überlagerung der Zeitverlaufs nach 
Frýba mit höherfrequenten Schwingungen) zu berücksichtigen.  
Aus dieser Verfahrensbeschreibung lassen sich u.a. folgende kritische Fragen ableiten, die im Rahmen 
dieses sehr kurzen Beitrags auf Grundlage von Feldmessungen und 3D-FE-Analysen behandelt werden 
sollen: 1.) Wie relevant ist der Einfluss der Imperfektionen hinsichtlich der rechnerisch ermittelten 
Scherdehnungen? 2.) Wie realistisch sind die Scherdehnungen aus den 2D- im Vergleich zu 3D-
Analysen? 3.) Welchen Einfluss hat die Materialdämpfung, die im Rahmen der iterativen linear-
elastischen 2D-FE-Analysen meist als Rayleigh-Dämpfung Eingang findet und die im ebenen 2D-Modell 
unterschätzte geometrische Dämpfung?  
Zur grundsätzlichen Problematik der Ermittlung von Scherdehnungen unter dynamisch beanspruch-
ten Verkehrsflächen liegen bereits verschiedene Arbeiten vor (z.B. [R8], [R13] und [R14]). Aufgrund 
des beschränkten Umfangs dieses Beitrags, wird hierauf nicht weiter eingegangen. Gleiches gilt für 
eingehendere bodenmechanische Betrachtungen hinsichtlich der Vergleichbarkeit der durch Eisen-
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bahnüberfahrten im Oberbau, ggf. Damm und Untergrund induzierten Spannungs- und Deformations-
pfade in situ mit den Ergebnissen von Vucetic, die mittels "direct simple shear tests" oder, wie teil-
weise in Deutschland praktiziert, mittels RC-Versuchen ermittelt wurden. 
 
3D-FE-Modell und Validierung 
Eines der im Rahmen der durchgeführten numerischen Untersuchungen verwendeten 3D-FE-Modelle 
ist in Bild 1 gezeigt. Die gemäß [R2] geforderte Netzfeinheit kann auch im Fall eines auf 10 bis 15 m 
Länge beschränkten Berechnungsausschnitts kaum bis nicht eingehalten werden, da man schnell in 
den Bereich einiger Millionen Elemente gelangt. Durch Vergleichsberechnungen mit sehr feinen und 
gröberen Modellen, wie dem hier gezeigten mit rd. 150.000 Elementen, konnte aber gezeigt werden, 
dass die berechneten Schwinggeschwindigkeiten und Spannungsänderungen in unterschiedlichen 
Auswertepunkten praktisch identisch waren. Im Modell sind die geometrisch vereinfachten B70- 
Schwellen sowie die elastischen Zwischenlagen (Zw 1000) und die Schienen (Balken mit Kennwerten 
entsprechend UIC60) diskret abgebildet. Auf den elastischen Zwischenlagen ist eine gewichtlose starre 
Platte angeordnet, um einen homogenen Spannungs- und Verformungszustand der Zwischenlagen zu 
gewährleisten. Die Schienen sind über den Berechnungsausschnitt hinaus verlängert und in diesem 
Bereich auf elastischen Federn (analog Zwischenlagen) gelagert, um die Anzahl der Kontinuums-
elemente der Bodenmaterialien handhabbar zu halten. Die Steifigkeiten der Bodenmaterialien (Unter-
grund, Damm) bei sehr kleinen Scherdehnungen wurden mittels einer Korrelation von Alpan aus den 
konventionellen Steifemoduln des Baugrundgutachtens bestimmt. Die Schienenauflager außerhalb der 
Berechnungsdomäne wurden von der Steifigkeit her so gewählt, dass sich unter einer statischen Ein-
zellast die gleichen Einsenkungen ergaben, wie im Betrachtungsbereich. Simuliert wurden Überfahr-
ten mit Zugtyp 2 gemäß DIN EN 1991-2:2010 und einer Zuggeschwindigkeit von 160 km/h entsprech-
end den im Feld mittels Erddruckgebern und Geophonen messtechnisch erfassten Überfahrten unter-
schiedlicher EuroCitys. Weiterhin wurde auch hinsichtlich der Spannungsänderungen im Punkt P2 (s. 
G2.2 in Bild 2) eine gute Übereinstimmung erzielt, womit die dargestellte Art der Modellierung als 
geeignet bzw. validiert angesehen werden kann. 
Bild 2 zeigt exemplarisch für Punkt P2 die in 2 Messquerschnitten gemessenen und berechneten  Ef-
fektivwerte der resultierenden Schwinggeschwindigkeiten (Grundlage für Berechnung der Scherdeh-
nungen gemäß [R2]). 
 
Bild 1:  3D-FE-Modell für dynamische Analysen von Zugüberfahrten mit bewegten Lasten 
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Bild 2:  Vergleich Messung und dynamische 3D-FE-Berechnung 
 
Untersuchung des Einflusses von Imperfektionen 
Wie bereits in der Einleitung erwähnt, sind beim Nachweis der dynamischen Stabilität Imperfektionen 
zu berücksichtigen. Um deren tatsächlichen Einfluss zu untersuchen, wurden zunächst die Ergebnisse 
von in-situ-Schwingungsmessungen herangezogen. Dazu wurden jeweils die zeitlichen Verläufe der 
Effektivwerte, deren Maximum die Grundlage für die Berechnung der maximalen Scherdehnungen im 
Untergrund und den Nachweis der dynamischen Stabilität gemäß [R2] darstellen, einmal direkt und 
einmal nach Filterung mittels Tiefpassfilter (Butterworth, 4. Ordnung mit zwei unterschiedlichen 
Grenzfrequenzen fc) nach dem „FAST“-Verfahren gemäß D1N 45672-2:1995 berechnet. Das Ergebnis 
ist in Bild 3 gezeigt. Es ist erkennbar, dass der Einfluss der höherfrequenten Einwirkungen auf den 
Peak-Wert ausgesprochen klein ist. Die Maximalwerte betragen für das hier ausgewertete Geophon 
G2.2 3,88 mm/s (ohne Filterung), 3,71 mm/s (Grenzfrequenz bei 75 Hz) und 3,43 mm/s (Grenzfre-
quenz bei 50 Hz). D.h. das die Imperfektionen aus Radunrundheiten und Lageabweichungen und der 
diskontinuierlichen Lagerung der Schienen lediglich zu einer Erhöhung von max. 10% hinsichtlich des 
Maximalwertes der resultierenden effektiven Schwinggeschwindigkeit führen. Weiterhin wurden auf 
Grundlage eines 3D-FE-Modells, in dem gemäß der Beschreibung im vorigen Abschnitt, die Schwellen 
diskret abgebildet waren, mittels Fouriertransformation des Zeitverlaufs der resultierenden Schwing-
geschwindigkeit in einem Punkt in Achsmitte und an der Oberkante des Bahndamms (92 cm unter UK 
Schwelle) der Einfluss höherfrequenter Einwirkungen untersucht (vZug = 402 km/h). Sollten die 
Schwellen einen merklichen Einfluss haben, müsste dies für eine Frequenz f = vZug / aSchwelle = 111,61 
m/s / 0,61 m = 183 Hz im Frequenzspektrum erkennbar sein. Bild 4 zeigt klar, dass dies auf Grundlage 
der numerischen Untersuchungen nicht der Fall ist. Auf Grundlage der hier gezeigten Ergebnisse wird 
geschlussfolgert, dass der Einfluss von Imperfektionen und des Schwellenabstandes in Form höher-
frequenter Einwirkungen klein ist. Die gemäß [R2] vorgesehene Überlagerung des Lastzeitverlaufs mit 
hochfrequenten Einwirkungen [R2, Anlage 7.1] nach Knothe (2001) bei Zuggeschwindigkeiten > 160 
km/h muss in diesem Kontext aus praktischer Sicht als unnötig aufwändig und verzichtbar bewertet 
werden. Dies gilt insbesondere dann, wenn die numerischen Modelle auf Basis von Messungen kalib-
riert wurden, da die höherfrequenten Anteile in diesem Fall implizit bereits durch die kalibrierten 
Steifigkeitsparameter berücksichtigt sind. Liegen keine Messungen vor, sind die in [R2, Anlage 7.2] 
vorgeschlagenen Erhöhungsfaktoren für die Berücksichtigung der höherfrequenten Einwirkungen in 
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Abhängigkeit der Qualität der Gleislage, des Oberbaus und der Fahrzeuge für Zuggeschwindigkeiten 
bis 160 km/h (Zustand: Sehr gut - f = 1,15, Gut – f = 1,33, mäßig – f = 1,50), wie hier gezeigt wurde, 
konservativ und ausreichend. 
 
Vergleich 2D / 3D und Einfluss der (Rayleigh-)Dämpfung 
Das folgende Beispiel aus dem Projekt "California High Speed Rail" zeigt einen direkten Vergleich der 
Ergebnisse aus 2D-Berechnungen in Anlehnung an [R2] mit 3D-Analysen. Die 2D-Berechnungen er-
folgten abweichend von [R2] mit einem Erhöhungsfaktor f = 1,24 anstatt des Knothe-Ansatz und  ei-
nem Reduktionsfaktor (RF = L / (L + tan 30° · h), mit L - elastische Länge, s. [R2]) der als Funktion der 
Tiefe die geometrische Dämpfung in Längsrichtung im ebenen Modell vereinfacht berücksichtigt. Da-
für wird zusätzlich die Schwinggeschwindigkeit in Fahrtrichtung mit der durch eigene Messungen 
belegten Annahme vx ≈ vy berücksichtigt. 
 
Bild 3:  Effektivwerte der resultierenden Schwinggeschwindigkeiten (Messwerte ungefiltert und mit-
tels Tiefpassfilter bearbeitet) 
 
Bild 4:  Frequenzspektrum der resultierenden Schwinggeschwindigkeit in einem Beobachtungspunkt 
ca. 1 m unter SO bei Überfahrt eines Hochgeschwindigkeitszuges mit 402 km/h 
 
Bild 5 zeigt den Vergleich von 2D- und 3D-Analysen. Es zeigt sich, dass die 2D-Berechnungen gemäß 
[R2] ohne geometrische Dämpfung (tiefenabhängiger Reduktionsfaktor) zu konservative Ergebnisse 
hinsichtlich der Scherdehnung für den Nachweis der dynamischen Stabilität liefern. Mit Ansatz des 
Reduktionsfaktors stimmen die Ergebnisse gut überein, mit angepasstem Lastausbreitungswinkel von 
14,04° (RFnew) gemäß DIN EN 1991-2:2010 anstatt der vorgenannten 30° stimmen die 2D-Ergebnisse 
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sogar noch etwas besser mit den 3D-Ergebnissen überein. Die Rayleigh-Dämpfung die im Mittel meist 
mit 2% angenommen wird, hat auf Grundlage der 3D-Ergebnisse keinerlei Einfluss auf die resultie-
renden Scherdehungen. 
 
Bild 5:  Vergleich 2D- und 3D-Analysen 
Schlussfolgerungen 
Der Vergleich von dynamischen 2D-FE-Berech-
nungen im Sinne von [R2] mit Lastansatz nach 
Frýba mit 3D-FE-Analysen mittels validierter Mo-
delle zeigt, dass das Verfahren gemäß [R2] unter 
Berücksichtigung der geometrischen Dämpfung 
mittels tiefenabhängigen Reduktionsfaktors gute 
Ergebnisse liefert. Mit [R9] liegt zudem eine Vali-
dierung anhand zweier Beispiele aus der Praxis 
vor. Der Einfluss von Imperfektionen ist gering 
und kann unabhängig von der Zuggeschwindig-
keit im Fall von anhand von Messungen kalibrier-
ter Modelle gänzlich vernachlässigt werden und 
anderenfalls auf der sicheren Seite liegend mit 
den Erhöhungsfaktoren gemäß [R2, Anlage 7.2] 
berücksichtigt werden. Der Einfluss der Rayleigh-
Dämpfung auf die resultierenden rechnerischen 
Scherdehnungen ist vernachlässigbar klein. 
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Untersuchungen zum Tragverhalten von Pfahlgruppen mit FEM 
anhand von zwei Fallbeispielen 
 
Dr.-Ing. Hatice Kaya (BBI Geo- und Umwelttechnik Ingenieurgesellschaft mbH, Hamburg) 




Wie kann die FEM bei der Berechnung und Optimierung von Pfahlgruppen helfen? Anhand zweier 
Beispiele aus aktuellen Bauvorhaben werden Aspekte zu dieser Frage bzgl. der Optimierung einer 




Zum Zeitpunkt der Drucklegung lag der Schriftbeitrag nicht vor. 
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Numerische Untersuchungen zum Pfahlgruppenverhalten bei Sei-
tendruckeinwirkung in bindigen Böden 
 
Dr.-Ing. Dipl.-Wirtsch.-Ing. Jörg Bauer (Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe) 
 
 
Im vorliegenden Beitrag wurde der Pfahlseitendruck auf Pfahlgruppen in weichen bindigen Boden-
schichten systematisch numerisch untersucht. Dazu wurde zunächst ein numerisches Modell entwi-
ckelt, das eine typische Baugrundsituation mit einer Bodenauflast in unmittelbarer Nähe zu einer 
Pfahlgründung in einer bindigen Weichschicht abbildet. Anschließend erfolgte eine umfangreiche Pa-
rameterstudie, bei der u. a. die Kenngrößen des bindigen Bodens sowie die Geometrie und die Anord-
nung der Gruppenpfähle variiert wurden.  
 
Dabei konnte festgestellt werden, dass, sofern eine Gruppenwirkung vorliegt, der Seitendruck des 
Gruppenpfahls stets kleiner als der Seitendruck eines Einzelpfahls bei denselben Bodenverhältnissen 
ist. Mit zunehmend enger stehenden Gruppenpfählen nimmt der Seitendruck ab. Zudem erhalten hin-
ten stehende Pfähle aufgrund der Abschirmwirkung durch davor stehende Pfähle einen erheblich klei-
neren Seitendruck.  
 
Im Vergleich zum derzeit in Deutschland in der Regel angewendeten Berechnungsansatz stehen die im 
Folgenden vorgestellten Ergebnisse teilweise im Widerspruch. Die Ergebnisse könnten als Grundlage 




Insbesondere in weichen bindigen Böden müssen Pfahlgründungen oftmals auch für quer zur Pfahl-
achse auftretende, horizontale Einwirkungen bemessen werden, die bspw. durch nebenstehende Auf-
schüttungen und die damit verbundenen Bodenbewegungen hervorgerufen werden. Diese Einwir-kungssituation wird in Deutschland, sofern sie quer zur Pfahlachse wirkt, i. d. R. als „Seitendruck“ oder allgemeiner auch als „Einwirkung aus dem Baugrund“ (DIN 1054, 2010 und EA-Pfähle, 2012) bzw. als „Einwirkung durch Bodenverschiebung“ (DIN EN 1997-1, 2009) bezeichnet. Ein Berechnungsansatz 
findet sich in der EA-Pfähle (2012), wobei der Seitendruck P des Gruppenpfahls mittels eines Grup-
penfaktors a aus dem Seitendruck P des Einzelpfahls berechnet wird (Gleichung 1). 
 
a =  𝑃Gruppenpfahl𝑃Einzelpfahl   (1) 
 
Dieser Gruppenfaktor a wurde von Wenz (1963) bei kleinmaßstäblichen Modellversuchen ermittelt 
mit einem gegenüber dem Einzelpfahl erheblich zunehmenden Seitendruck bei zunehmend enger ste-
henden Gruppenpfählen (Bild 1). Demgegenüber zeigten neuere Untersuchungen mit kleinmaßstäbli-
chen Modellversuchen von Pan et al. (2002), Miao et al. (2006) und Bauer (2016) ein dazu gegensätzli-
ches Verhalten mit einem abnehmenden Seitendruck auf zunehmend enger stehende Gruppenpfähle 
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(Bild 1). Diese Diskrepanz zwischen den Ergebnissen diente als Veranlassung zur weitergehenden 
Untersuchung des Pfahlgruppenverhaltens. So wurden in Bauer (2016) umfangreiche Parameterstu-
dien mit der Finite-Elemente-Methode und einem elasto-plastischen Stoffmodell durchgeführt, die im 
vorliegenden Beitrag beschrieben sind.  
 
 
Bild 1:  Versuchsergebnisse von kleinmaßstäblichen Modellversuchen: Gruppenfaktor a über den 
Abstand der Pfähle in einer Pfahlgruppe 
 
2 Numerisches Modell 
Die Parameterstudien wurden mit einem vereinfachten, repräsentativen Pfahlgruppenmodell mit dem 
Programm Plaxis 3D Foundation durchgeführt. Die geometrische Modellierung zeigt Bild 2.  
 
Es wurde eine typische Baugrundschichtung mit Auffüllung, bindiger Weichschicht und tragfähigem 
nichtbindigen Boden bei dem Grundwasserstand UK Auffüllung gewählt. Anstatt einer räumlich be-
grenzten Pfahlkopfplatte in Abhängigkeit der Größe der Pfahlgruppe wurde eine linear elastische 
Schicht entsprechend der Mächtigkeit der Auffüllung angeordnet, die im Bereich der Pfähle beginnt 
und bis zu den Modellrändern weitergeführt ist (Bild 1). Diese Schicht repräsentiert damit eine Pfahl-
kopfplatte, die aufgrund einer aufgehenden Konstruktion näherungsweise unverschieblich gelagert ist. 
Zudem wird die Vergleichbarkeit der Ergebnisse unterschiedlicher Geometrien von Pfahlgruppen mit 
dem Einzelpfahl hergestellt und es werden vorzeitige Grundbrüche im Boden aufgrund numerischer 
Effekte verhindert. Bei Vergleichsberechnungen in Bauer (2016) wurden vernachlässigbare Abwei-
chungen zwischen den Seitendruck von Pfahlgruppen mit begrenzter Kopfplatte und der modellierten 
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Bild 2:  Finite-Elemente-Modell für die Parameterstudien (aus Bauer, 2016) 
 
Die Modellierung der Auffüllung (Sand) und des tragfähigen Bodens (unterer Sand) erfolgte mit einem 
linear elastischen–ideal plastischen Stoffmodell mit der Bruchbedingung nach Mohr-Coulomb (Tabel-
le  1). Dabei zeigte eine Variation dieser Bodenkenngrößen keinen signifikanten Einfluss auf den Pfahl-
seitendruck. Der bindige Boden wurde mit drei unterschiedlichen Parametersätzen mit dem Harde-
ning Soil-Modell abgebildet (Tabelle 2). Nach umfangreichen Voruntersuchungen mit unterschiedli-
chen Stoffmodellen für den bindigen Boden erwies sich die Anwendung des Hardening Soil-Modells 
für die untersuchte Fragestellung als zweckmäßig (Bauer, 2016). Der Pfahl und die linear elastische 
Schicht wurden mit einem linear elastischen Materialverhalten und typischen Kenngrößen für Beton 
modelliert. 
 
Die Simulation der Pfahl-Boden-Interaktion erfolgte mit Interface-Elementen und dem Mohr-Coulomb-
Modell, wobei die Scherparameter im Kontaktbereich über den Faktor Rinter aus den Scherparametern 
des den Pfahl umgebenden Bodens berechnet wurden (Brinkgreve et al., 2016). 
 
Der Berechnungsablauf wurde als step-by-step-Analyse durchgeführt mit Simulation des Primärspan-nungszustandes, dem anschließenden Einbau der konstruktiven Elemente „wished-in-place“ und der 
nachfolgenden Aufbringung der Bodenauflast. In den ersten beiden Berechnungsschritten wurde die 
Ausbildung eines Porenwasserüberdrucks verhindert. Die Auflastaufbringung erfolgte ohne Zeiteffek-
te bei Simulation des nichtbindigen Bodens als drainiertes Material und des bindigen Bodens als 





Bundesanstalt für Wasserbau  
Kolloquium Numerik in der Geotechnik  ▪  9. und 10. Oktober 2019 in Karlsruhe 
 
- 88 - 
Tabelle 1: Material- und Eingabeparameter für den Sand (Mohr-Coulomb-Modell) 
Bodenschicht /r ES  ' c'  
 kN/m³ MN/m² – ° kN/m² ° 
Sand (Auffüllung) 18,0/20,0 40,0 0,30 40,0 0,1 10,0 
Unterer Sand 18,0/20,0 60,0 0,30 40,0 0,1 10,0 
 
Tabelle 2: Material- und Eingabeparameter für den bindigen Boden (Hardening Soil-Modell) 
Bodenschicht /r 𝑬𝟓𝟎𝒓𝒆𝒇 = 𝑬𝒐𝒆𝒅𝒓𝒆𝒇  𝑬𝒖𝒓𝒓𝒆𝒇 pref ur m ' c'  Rf 
 kN/m³ MN/m² MN/m² kN/m² – – ° kN/m² ° – 
Schluff 18,5/20,0 6,0 30,0 100,0 0,20 0,8 25,0 10,0 0 0,90 
Ton 19,0/19,5 3,0 15,0 100,0 0,20 1,0 20,0 7,5 0 0,90 
Torf 12,5/12,5 0,5 2,5 100,0 0,20 1,0 15,0 5,0 0 0,90 
 
 
4 Ableitung des Pfahlgruppenverhaltens aus den numerischen Ergebnissen 
Für die Untersuchung des Pfahlgruppenverhaltens musste die in der bindigen Bodenschicht resultie-
renden Einwirkungskraft (Seitendruck P) ermittelt werden. Dazu wurde die Differenz der Querkräfte 
im Pfahl an der oberen und unteren Schichtgrenze der Weichschicht gebildet. Aus dem Seitendruck P 
der Gruppenpfähle und des Einzelpfahls konnte nach Gleichung 1 der Gruppenfaktor berechnet wer-
den. Für jede Parametervariation der Bodenverhältnisse oder der Pfahlgeometrie musste entspre-
chend eine Berechnung mit einem vergleichenden Einzelpfahl (Referenzpfahl) erfolgen (vgl. Abschnitt 
4). Die Position des Referenzpfahls im FE-Modell zeigt Bild 2 (mittlerer Pfahl in der auflastnahen 
Pfahlreihe). Die Aktivierung/Deaktivierung von einzelnen Pfählen im Modell war ohne Veränderung 
des Finite Elemente-Netzes möglich. 
 
5 Parameterstudie 
Zunächst wurde eine Voruntersuchung mit jeweils 2 Pfählen quer bzw. längs zur Bodenverschiebung 
mit einem Pfahlabstand von aQ = 2Ds bzw. aL = 2Ds durchgeführt. Folgenden Parameter wurden dabei 
variiert: 
 Größe der Bodenauflast. 
 Kenngrößen der Scherfestigkeit und der Steifigkeit des bindigen Bodens. 
 Mächtigkeit der bindigen Bodenschicht zwischen hW = 2,0 m und hW = 12,0 m. 
 Runde und quadratische Pfähle jeweils mit dem Durchmesser Ds bzw. der Pfahlkantenlänge as 
von 0,5 m und 1,5 m. 
 Rauheit der Pfahloberfläche mit Rinter = 0,33 bis Rinter = 1,0. 
Die Erkenntnisse aus diesen Voruntersuchen waren Grundlage für die Festlegung des Untersuchungs-
programms für die Hauptuntersuchungen (Tabelle 3). So konnte festgestellt werden, dass insbesonde-
re die Steifigkeit des Bodens, die Pfahlabmessung sowie die Pfahlrauheit einen signifikanten Einfluss 
auf das Pfahlgruppenverhalten haben können. Während dessen spielt die Pfahlform und die Mächtig-
keit der bindigen Bodenschicht eine nur untergeordnete Rolle, sodass sich für die Hauptuntersuchun-
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gen auf runde Pfähle bzw. eine Schichtmächtigkeit von hW = 6,0 m festgelegt werden konnte. Eine grö-
ßere Bodenauflast führte in der Regel zu einer geringeren Gruppenwirkung bzw. einen größeren 
Gruppenfaktor. Entsprechend wurde die Bodenauflast in der Größe der Grundbruchspannung des 
jeweils simulierten Baugrundes gewählt, die in der Regel in situ die maximal mögliche Bodenauflast 
darstellen wird. Gemäß der EA-Pfähle (2012) wurde diese Grundbruchspannung unter Vernachlässi-gung der konstruktiven Bauteile, z. B. der Pfähle, („entkleidetes System“) ermittelt, vgl. auch Bau-
er/Reul (2015). 
 
Für alle Untersuchungskombinationen aus Bodenart, Pfahldurchmesser, Pfahlrauheit und Pfahlab-
stand wurden jeweils Pfahlgruppen mit 2x2, 3x3, 4x4 und 5x5 Pfählen untersucht (Bild 3). Dabei wur-
de ein Pfahltyp "A" und ein Pfahltyp "I" unterschieden, vgl. Abschnitt 6. 











Pfahlgruppe (nicht versetzt) Pfahlgruppe 
(versetzt) Pfahl-
anzahl 
Pfahlabstand aQ = aL 












3x3     
4x4     
5x5     
1,0  
2x2     
3x3     
4x4     
5x5     
1,5 m 
0,3  
2x2     
3x3     
4x4     
5x5     
1,0  
2x2     
3x3     
4x4     
5x5     
Ton siehe Schluff = 128 Berechnungen mit Pfahlgruppen bzw. 4 mit Referenzpfahl 
Torf siehe Schluff = 128 Berechnungen mit Pfahlgruppen bzw. 4 mit Referenzpfahl 
 
 
Bild 3:  Größen der Pfahlgruppen je Untersuchungskombination nach Tabelle 3 
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6 Ergebnisse 
Beispielhaft für die Untersuchungskombination "Schluff; Ds = 0,5 m; Rinter = 1,0; aQ = aL = 3Ds" mit 2x2 
bis 5x5 Pfählen in nicht versetzter Anordnung zeigt Bild 4 die berechneten Gruppenfaktoren über die 
jeweilige Pfahlreihe in Querrichtung zur Bodenverschiebung. 
 
 
Bild 4:  Gruppenfaktor a über die Pfahlreihen in Querrichtung der Bodenverschiebung für die Un-
tersuchungskombination "Schluff; Ds = 0,5 m; Rinter = 1,0; aQ = aL = 3Ds" mit der Unterschei-
dung des Pfahltyps "A" und Pfahltyps "I" (nicht versetzte Pfahlanordnung) 
 
Wie Bild 4 zeigt, weist Pfahltyp "A" (durchgezogene Linien) je Pfahlgruppe größere Gruppenfaktoren 
als Pfahltyp "I" (gestichelte Linien) auf. Dies konnte bei allen Untersuchungskombinationen festgestellt 
werden. Zurückzuführen ist dieses Verhalten darauf, dass Pfahltyp "A" aufgrund seiner äußeren Posi-
tion einer größeren Bodenverschiebung ausgesetzt ist als Pfahltyp "I". Weiterhin wurde der Gruppen-
faktor des Pfahltyps "I" bei der Pfahlgruppe mit 5x5 Pfählen (3 "I"-Pfähle je Querreihe) und mit 4x4 
Pfählen (2 "I"-Pfähle je Querreihe) jeweils zusammengefasst (vgl. Bild 3), da jeder der 3 bzw. 2 Pfähle 
nahezu denselben Wert aufweist. 
 
Bei Betrachtung der Pfahlposition in Querrichtung zur Bodenverschiebung (Q1 gegenüber Q2 etc.) ist 
eine starke Verringerung des Gruppenfaktors mit zunehmender Anzahl davor stehender Pfahlquerrei-
hen festzustellen. Dies ergibt sich infolge der Abschirmwirkung durch die davor stehenden Pfähle so-
wie der zunehmend größeren Entfernung zur Bodenauflast. 
 
Zusammengefasst bedeutet dies, dass der auflastnahe Eckpfahl der Pfahlgruppe (Position "Q1" und 
"P3" nach Bild 3) stets den größten Seitendruck erhält. 
 
Weiterhin zeigt Bild 4 einen stets geringeren Seitendruck auf Gruppenpfähle gegenüber dem Einzel-
pfahl in denselben Baugrund (a < 1). Damit entsprechen diese Ergebnisse denen der Modellversuche 
von Pan et al. (2002), Miao et al. (2006) und Bauer (2016), widersprechen aber den Gruppenfaktoren 
von Wenz (1963) (vgl. Bild 1).  
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Beim Vergleich der unterschiedlichen Größen der Pfahlgruppen in Bild 4 zeigen sich stets geringfügig 
größere Gruppenfaktoren bei kleiner Pfahlanzahl. So ist der Gruppenfaktor für dieselbe Pfahlposition, 
z. B. "Q1" und Pfahltyp "A", bei 2x2 Pfählen am größten und bei 5x5 Pfählen am kleinsten.  
 
Zur Zusammenfassung der Gruppenfaktoren werden in Bild 4 getrennt für die Pfahltypen "A" und "I" 
jeweils der Maximalwert der unterschiedlichen Größen der Pfahlgruppen (2x2 bis 5x5 Pfähle) zu einer 
Kurve verbunden (schwarze Linien). Diese Vorgehensweise wurde für alle Untersuchungs-
kombinationen mit unterschiedlichen Bodenarten, Pfahldurchmesser und Pfahlrauheiten, getrennt für 
die unterschiedlichen Pfahlabstände, durchgeführt. Die dabei ermittelten Ergebnisse zeigt Bild 5 bei-
spielhaft für den Pfahltyp "A" mit dem Pfahlabstand aQ = aL = 3Ds (graue Linien). Zum Einfluss der ein-
zelnen Bodenarten, Pfahldurchmesser und Pfahlrauheiten auf den Gruppenfakor siehe Bauer (2016). 
Die Maximalwerte aus Bild 4 (schwarze durchgezogene Linie) finden sich als Teil des Untersuchungs-
programms in Bild 5 wieder.  
 
 
Bild 5:  Gruppenfaktor a über die Pfahlreihen in Querrichtung der Bodenverschiebung für alle Un-
tersuchungskombinationen mit Bodenart, Pfahldurchmesser und Pfahlrauheit mit dem 
Pfahlabstand aQ = aL = 3Ds und dem Pfahltyp "A" (nicht versetzte Pfahlanordnung) 
 
Die Gruppenfaktoren in Bild 5 werden wiederum zusammengefasst, indem die Maximalwerte zu einer 
Kurve verbunden werden (rote Linie). Nachdem diese Vorgehensweise mit allen unterschiedlichen 
Pfahlabständen aQ = aL getrennt nach Pfahltyp "A" und Pfahltyp "I" durchgeführt wurde, ergab sich die 
oberen Grenzkurven für sämtliche Untersuchungskombinationen nach Tabelle 3 mit nicht versetzten 
Pfahlgruppen. Beispielhaft zeigt Bild 6 für den Pfahltyp "A" die so abgeleiteten Ergebnisse. 
 
Analog zu den Modellversuchen von Pan et al. (2002), Miao et al. (2006) und Bauer (2016) ist in Bild 6 
ein zunehmender Gruppenfaktor mit zunehmenden Pfahlabstand festzustellen. In der ersten Pfahl-
querreihe nähert sich der Seitendruck der Gruppenpfähle dem des Einzelpfahls an (a = 1). Vereinzelt 
wurden auch Gruppenfaktoren geringfügig über a = 1 festgestellt, was auf numerische Unschärfen 
zurückgeführt wird. 
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Bild 6:  Gruppenfaktor a über die Pfahlreihen in Querrichtung der Bodenverschiebung aus sämtli-
chen Untersuchungskombinationen nach Tabelle 3 mit unterschiedlichen Pfahlabständen 
aQ = aL und dem Pfahltyp "A" (nicht versetzte Pfahlanordnung) 
 
Grundsätzlich zeigt sich in Bild 6 jedoch nur ein vergleichsweise geringer Einfluss des Pfahlabstandes 
auf die Größe des Gruppenfaktors, weshalb wiederum eine obere Grenzkurve gebildet wird (schwarze 
Linie). Diese Grenzkurve finden sich in Bild  7 wieder, dort gegenübergestellt den ebenso abgeleiteten 
Maximalwerten des Gruppenfaktors bei versetzter Pfahlanordnung, getrennt für die Pfahltypen "A" 
und "I". Dabei ergaben sich im Vergleich zum Gruppenfaktor der nicht versetzten Pfahlanordnung ge-
ringfügig höhere Werte beim Pfahltyp "A" und geringfügig kleinere Werte beim Pfahltyp "I". Bild  7 
fasst die Ergebnisse sämtlicher Untersuchungskombinationen nach Tabelle 3 zusammen und könnte 
bei Bemessungsaufgaben zur Bestimmung des Seitendrucks eines Gruppenpfahls, ausgehend vom Sei-
tendruck eines Einzelpfahls in denselben Baugrund, verwendet werden. 
 
 
Bild 7:  Gruppenfaktor a über die Pfahlreihen in Querrichtung der Bodenverschiebung aus sämtli-
chen Untersuchungskombinationen nach Tabelle 3 mit versetzter und nicht versetzter Pfahl-
anordnung und Unterscheidung des Pfahltyps "A" und Pfahltyps "I" 
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6 Zusammenfassung und Ausblick 
Bei umfangreichen numerischen Parameterstudien konnten neue Erkenntnisse zum Verhalten von 
Pfahlgruppen bei Seitendruckeinwirkung gewonnen werden. Es wurde im Wesentlichen festgestellt, 
dass der Seitendruck auf Gruppenpfähle stets geringer als der Seitendruck auf Einzelpfähle ist und 
hinten stehende Pfähle in einer Gruppe eine erheblich kleinere Seitendruckeinwirkung erhalten. Der 
Pfahlabstand in einer Gruppe ist dagegen von nur untergeordneter Bedeutung. Das ermittelte Pfahl-
gruppenverhalten steht damit teilweise im Widerspruch zum derzeit in Deutschland verwendeten 
Berechnungsansatz für Pfähle unter Seitendruckeinwirkung. Dieser geht von einem stark erhöhten 
Seitendruck auf Gruppenpfähle gegenüber einem Einzelpfahl aus, wobei die Gruppenwirkung aus-
schließlich vom Pfahlabstand bestimmt ist. Der Aspekt des geringeren Seitendrucks auf hinten stehen-
de Pfähle findet keine Beachtung. Die im vorliegenden Beitrag vorgestellten Ergebnisse können somit 
einer Korrektur und Ergänzung des derzeit verwendeten Berechnungsansatzes dienen.  
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Pfahlbelastung in weichen, bindigen Böden infolge Seitendruck – 
Eignung eines fluid-mechanischen, visko-plastischen Ansatzes 
 




Horizontale Bodenverschiebungen gegen Pfahlgründungen in weichen, bindigen Böden gehen mit 
großen lokalen Verformungen einher. Diese verursachen erhebliche Probleme bei der Abbildung mit 
Hilfe von üblichen Lagrange Formulierungen der Bodenmechanik, auf Grund der weit verbreiteten 
Annahme linearer Kinematik (Theorie kleiner Verformungen). Modellversuche von unter anderen 
Wenz (1963) und Bauer (2016) zeigten, dass die Verschiebungen um einen Pfahl der Umströmung 
eines Zylinders durch ein Fluid entsprechen. Hieraus stellt sich die Frage, ob fluid-mechanische Ansät-
ze eine geeignete Alternative zur Beschreibung großer Bodenverformungen darstellen. Fluid-
mechanische Ansätze basieren auf der Euler Formulierung, die die Annahme linearer Kinematik nicht 
erfordert, allerdings erweist sich die Interpretation und Definition geeigneter Dehnungsmaße für elas-
tisches Materialverhalten als nicht trivial. Für Fluide werden überwiegend viskose Materialgesetze 
zugrunde gelegt, die elastischen Effekte nicht berücksichtigen. Die Schubspannungen im viskosen Ma-
terial hängen vom lokalen Geschwindigkeitsgradienten (Scherrate) 𝜖̇ [1/T] und der Viskosität μ [L²/T] 
ab (vgl. Bild 1). 
 
Bild 1:  Schematische Darstellung von  zwei viskosen Stoffgesetzen 
 
Die vorliegenden Untersuchungen gehen von der Annahme aus, dass elastische Dehnungen und daraus 
resultierende Spannungen keinen Einfluss auf die aus horizontalen Bodenverschiebungen resultieren-
den Pfahlbelastungen in weichen, bindigen Böden haben. Diese Annahme ist nicht völlig neu und wird 
auch in der für die Berechnung der Pfahlbelastungen üblichen Plastizitätstheorie genutzt. Das viskose 
Materialverhalten wird hier durch einen empirischen Zusammenhang zwischen der undrainierten 
Kohäsion cu [F/L²] und einer vorab festzulegenden, maßgebenden Scherrate berücksichtigt (Leinen-
kugel, 1976). Messtechnisch wirft die Bestimmung der maßgebenden Scherrate Probleme auf, da in 
situ Scherraten kaum zu ermitteln oder abzuschätzen sind. Um dieser Problematik zu entgehen wird in 
der hier beschriebenen Untersuchung ein fluid-mechanischer, visko-plastischer Ansatz eingesetzt, der 
viskoses Materialverhalten inhärent beinhaltet. Als Materialmodell für Scherverformungen wird das 
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Bingham-Fluid-Modell genutzt. Darin verhält sich ein Material starr gegen Schubspannung bis eine Grenzschubspannung τ0 [F/L²] erreicht ist (siehe Bild 1). 
 
 
 Bild 2:  Schematische Darstellung der Modellversuche nach Bauer (2016) 
 
 
Bild 3:  Anordnungen und Bezeichnungen der Pfahlreihenversuche 
 Mit Überschreiten der Grenzschubspannung τ0 ändert sich das Materialverhalten entsprechend eines 
newtonischen Fluides, und man spricht von einer Plastifizierung des Materials. Da in der Fluidmecha-
nik die Grenzschubspannung bei 𝜖̇ = 0 definiert ist, ist eine allgemeine Zuordnung zur undrainierten 
Kohäsion cu nicht möglich. In der fluid-mechanischen Sichtweise entspricht der Wert der undrainier-
ten Kohäsion der Schubspannung bei einer für die untersuchte Fragestellung festzulegenden Scherra-
te. 
In der vorliegenden Untersuchung werden Modellversuche zur Pfahlbelastung in bindigen Böden 
(Bauer, 2016) auf Grundlage eines fluid-mechanischen Ansatzes basierend auf der Finiten-Volumen-
Methode modelliert. Die Ergebnisse werden mit bodenmechanischen Berechnungen auf Grundlage der 
Finiten-Elemente-Methode (FE) unter Ansatz eines elasto-plastischen (Mohr-Coulomb) Materialgeset-
zes (Bauer, 2016) verglichen. 
 
Modellversuche  
Bauer (2016) untersuchte Pfahlbelastungen in weichen, bindigen Böden mittels Modellversuchen, bei 
welchen die Pfähle durch zylindrische Aluminium-Profile repräsentiert werden. An Kraftmessdosen 
befestigte Stahlseile fixieren die Pfähle im Raum (vgl. Bild 2). Anschließend werden die Pfähle in einen 
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auf Schienen stehenden Wagen gesetzt. Der Einbau des Bodens erfolgt mit Kaolin mit unterschiedli-
chen Wassergehalten. Die seitlichen Wände des Wagens halten den Boden in horizontale Richtung. Der 
obere Rand des Bodens ist frei verformbar. Durch Verschieben des Wagens auf den Schienen werden 
relative Verschiebungen des Bodens gegenüber den Pfählen aufgezwungen, was eine Beanspruchung 
der Pfähle infolge horizontaler Kräfte zur Folge hat. Neben Einzel-Pfählen, wie in Bild 2 dargestellt, 
wurden auch Pfahlreihen in drei Anordnungen (vgl. Bild 3) untersucht. 
 
Bild 4:  Pfahlbelastungen aufgetragen über den Verschiebungsweg des Wagens 
 
Bild 5:  Berechnungsgebiet und Randbedingungen der numerischen Untersuchungen in openFOAM 
 
Die Kraftmessungen wurden über die Verschiebung des Wagens aufgezeichnet. Dabei folgen die Pfahl-
kräfte Kurven, die maximale Werte für die Pfahlbelastungen FMax der jeweiligen Versuche aufzeigen 
(vgl. Bild 4). 
Neben den Kräften wurden ebenfalls Verschiebungsfelder auf der Oberfläche des Bodens mittels PIV 
(Particle Image Velocimetry) aufgezeichnet und anschließend qualitativ ausgewertet. Dabei konnte 
erwartungsgemäß eine Bodenverschiebung ähnlich einer Umströmung der Einzel-Pfähle beobachtet 
werden. Der Boden zwischen den Pfählen in Pfahlreihen-Versuchen blieb unbewegt. Bei den Versu-
chen mit Reihen quer zur Verschiebungsrichtung führte dies zu einem Aufstauen von Boden vor den 
Pfählen. 
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Fluid-mechanisches Modell 
Für die numerische Abbildung der Modellversuche wird ein rechteckiges, 3-dimensionales Gebiet be-
trachtet. In der Mitte befindet sich ein zylindrischer Ausschnitt für Einzelpfähle (siehe Bild 5) bzw. 
zylindrische Ausschnitte, die Pfahlreihen repräsentieren. Da das Materialverhalten im Bingham-
Modell ausschließlich von der Scherrate (Geschwindigkeitsgradient) abhängig ist, stellen sich Massen- 
und Impulsbilanz als Differentialgleichungen mit Geschwindigkeit und Druck als Hauptvariablen dar. 
Diese Gleichungen sind Verallgemeinerungen der Transportgleichungen für newtonische Fluide (Na-
vier-Stokes-Gleichungen). Die Diskretisierung erfolgte mit der in der Fluid-Mechanik bevorzugten Fi-
niten-Volumen-Methode. 
 
Bild 6:  Bi-viskoses Modell (rot) als Annäherung an das Bingham-Modell (schwarz) 
 
Diese nutzt standartmäßig Gitter, die raumfest und damit gemäß der Euler Sichtweise definiert sind. 
Die Untersuchungen erfolgten mit der Finite-Volumen-Plattform openFOAM v6 (open-source Field 
Manipulations And Operations).  
Da im klassischen Bingham-Modell die Schubspannungen vor Erreichen der Grenzschubspannung 
unbestimmt sind, wird das Materialmodell durch ein sogenanntes bi-viskose Modell beschrieben. 
Hierbei wird der problematische Bereich kleiner Scherraten (s. Bild 2) durch einen zweiten viskosen 
Übergang ersetzt (vgl. Bild 6). Das Modell nähert sich asymptotisch dem Bingham Modell mit zuneh-mender Viskosität μ0 an. Das bi-viskose Modell gestattet eine einheitliche Auswertung der Schubspan-nungen unter Berücksichtigung von μ0 und μ über den gesamten Bereich möglicher Scherraten. 
Um die Materialparameter τ0, μ0 und μ für das verwendete bi-viskose Modell für den in den Modellver-
suchen verwendeten Kaolin abzuleiten, wurden Versuchsdaten aus Viskometer-Versuchen am selben 
Tonmineral von Boukpeti et al. (2009) verwendet. Da das verwendete Kaolin eine sehr geringe Durch-
lässigkeit besitzt und die Verformungsgeschwindigkeiten im Modellversuch im Bezug zu dieser als 
schnell angesehen werden können, wird der Boden als undrainiert und damit inkompressibel betrach-
tet. Die hohen Viskositäten, die sich für den betrachteten Boden ergeben, führen in der Finiten-
Volumen Diskretisierung dazu, dass das sogenannte viskose Stabilitätskriterium maßgebend wird. Aus 
diesem ergibt sich ein sehr kleiner Zeitschritt (~10-9s) und letztendlich ein enormer numerischer 
Aufwand. Das gewählte iterative Verfahren (PIMPLE) der openFOAM-Plattform nutzt deshalb zur Lö-
sung der gekoppelten Differenzialgleichungen (Hauptvariablen Druck und Geschwindigkeit) eine wei-
tere innere Iteration über sogenannte Korrekturterme, was den maximalen zulässigen Zeitschritt er-
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heblich vergrößert (~0,1s). Die räumliche Diskretisierung des Berechnungsgebiets erfolgt mit einem 
unstrukturierten Gitter, um eine möglichen Ausrichtung eventueller Gleitfugen zu vermeiden. Der freie 
Rand an der Oberfläche wird durch eine Randbedingung auf das Druckfeld approximiert. 
 
Ergebnisse 
Die Beurteilung des hier verwendeten visko-plastischen Ansatzes erfolgt über eine Gegenüberstellung 
der berechneten maximalen Pfahlbelastungen auf Einzelpfähle und Pfähle in Pfahlreihen (s. Bild 4) mit 
den Messungen von Bauer (2016) und den elasto-plastischen FE Untersuchungen von Bauer (2016). 
Die berechneten Verschiebungen werden mit den PIV-Messungen qualitativ verglichen. 
 
Bild 7:  Resultierende maximale Pfahlbelastungen aus Bodenverschiebungen nach visko-plastischen 
Berechungen, elasto-plastischen Berechnungen und den Modellversuchen 
 
Bild 8:  Norm der Geschwindigkeit (links) und Scherraten (rechts) eines Einzelpfahl-Versuchs 
 
Die mittels visko-plastischen Ansatz berechneten Pfahlbelastungen von Einzelpfählen zeigen gute 
Übereinstimmung mit den Messungen der Modellversuche und insbesondere mit den Belastungen 
resultierend aus den bodenmechanischen Berechnungen mit elasto-plastischem Stoffgesetz. Bild 7 
stellt die maximalen Pfahlbelastungen auf die Pfähle der untersuchten Modellversuche gegenüber. Der 
rechten Ordinate ist der Liquiditätsindex IL (=1-Konsistenzzahl Ic) der einzelnen Versuche zu entneh-
men. Die Übereinstimmung nimmt mit abnehmendem Liquiditätsindex der Bodenprobe ab. Eine Er-
klärung hierfür ist, dass plastische Böden (IL<1) unterhalb der Grenzschubspannung von elastischen 
Materialverhalten beeinflusst werden und die Annahme rein visko-plastischen Verhaltens für solche 
Böden unzureichend ist. Über alle untersuchten Modellversuche liefert der visko-plastische Ansatz 
sehr gute Werte für die maximalen Pfahlbelastungen mit einem mittleren Fehler (mean absolute per-
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centage error) von 13% bezogen auf die Messungen. Der visko-plastische Ansatz erreicht damit eine 
Vorhersagezuverlässigkeit, die vergleichbar mit den elasto-plastischen Referenzuntersuchungen von 
Bauer (2016) ist. Der mittlere Fehler betrug hier ca. 15%. Die in den Modellversuchen beobachtete 
Umströmung der Einzelpfähle kann vom visko-plastischen Modell abgebildet werden. In Bild 8 
(rechts) zeigt die Scherraten im Nahbereich eines Pfahls, wobei die Skalierung eine Plastifizierung des 
Bodens in rot anzeigt. Bild 8 (links) zeigt das Umfließen anhand des Betrags des Geschwindigkeitsfel-
des. In beiden Abbildungen sind die dazugehörigen Stromlinien weiß dargestellt. 
Pfähle, die Bodenbewegungen in der Nähe anderer Pfähle ausgesetzt sind, beeinflussen sich wechsel-
seitig sowohl in beiden Modellvarianten (visko- und elasto-plastisch) als auch in den Modellversuchen. 
 
Bild 9:  Pfahlbelastungen der Pfähle in Reihen über den Abstand der Pfähle (Anordnungen gemäß 
Bild 3) 
 
Bild 10:  Scherraten eines Pfahlreihen-Versuchs 
 
Die resultierende Pfahlbelastung auf den einzelnen Pfahl einer Pfahlreihe liegt dabei stets unterhalb 
der Belastungen auf einen Einzelpfahl bzw. Pfahl mit sehr großem Abstand zu weiteren Pfählen. Bild 9 
zeigt die Belastungen auf einen Pfahl der Pfahlreihe normiert durch die Belastung eines äquivalenten 
Einzelpfahls. Dabei wurde der Abstand zwischen den Pfählen der Reihe variiert. Es zeigt sich, dass die 
Wechselwirkung mit abnehmendem Abstand größer wird. Dabei stimmen visko-plastisches und elas-
to-plastisches Materialgesetz gut überein, während die Modellversuche eine stärkere Interaktion zwi-
schen den Pfählen aufzeigen. 
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Die Experimente an Pfahlreihen zeigten ein Verhalten auf das sich mit dem visko-plastischen Ansatz in 
vorgestellter Form nicht abbilden lässt. Bild 10 zeigt exemplarisch einen Versuch der Anordnung 
VQL3. Die Stromlinien zeigen, dass sich das Material nach dem visko-plastischen Ansatz nicht vor der 
Pfahlreihe aufstaut wie in den Modellversuchen beobachtet. Das Material fließt bei der visko-
plastischen Beschreibung mit erhöhter Geschwindigkeit durch die Lücken zwischen den Pfählen, wo-
bei die Oberfläche weitgehend unverändert bleibt. Für ein inkompressibles Material ist dieses Verhal-
ten durchaus physikalisch begründet. Bei Berücksichtigung von Kompressibilität (als Folge von Ga-
seinschlüssen im Boden) kommt es darauf an, ob die Verformung der Oberfläche energetisch günstiger 
ist als die Erhöhung der Scherraten zwischen den Pfählen (Prinzip des kleinsten Zwanges). Darüber 
hinaus lässt sich bei Berücksichtigung der Kompressibilität das instationäre Verhalten abbilden und 
somit der zeitlicher Verlauf der Pfahlbelastung (s. Bild 4) darstellen. Im derzeit verwendeten inkom-
pressiblen visko-plastischen Ansatz erfährt der Pfahl mit Beginn der Verformung die maximale Bean-
spruchung, da das inkompressible Modell den stationären Endzustand berechnet. 
 
Fazit 
Im vorliegenden Beitrag wird die prinzipielle Eignung eines fluid-mechanischen Ansatzes, der auf ei-
nem modifizierten, visko-plastischen Bingham-Material Modell basiert, zur Berechnung der Pfahlbe-
lastungen aus horizontalen Bodenverschiebungen in weichem bindigen Boden untersucht. Zur Bewer-
tung des Ansatzes dienen Modellversuche sowie Finite-Elemente Berechnungen (Mohr-Coulomb) von 
Bauer (2016). Die fluid-mechanischen Berechnungen ergaben eine gute Übereinstimmung mit den 
Modellversuchen, wobei die Vorhersagegenauigkeit der im Versuch gemessenen Pfahlbelastungen mit 
dem Liquiditätsindex IL des für den jeweiligen Versuch aufbereiteten Kaolins korreliert. Je höher der 
Liquiditätsindex, umso mehr dominiert das viskose Materialverhalten und umso besser die Überein-
stimmung zwischen Messungen im Versuch und Berechnungen. In gesamter Betrachtung der Ver-
suchsreihe liefert der fluid-mechanische Ansatz eine mit den bodenmechanischen Berechnungen von 
Bauer (2016) vergleichbare Vorhersagezuverlässigkeit. 
Die in den Modellversuchen beobachtete Umströmung von Einzelpfählen wird im fluid-mechanischen 
Ansatz gut reproduziert. Allerdings kann der im Versuch beobachtete Aufstau des Materials vor Pfahl-
gruppen mit dem fluid-mechanischen Ansatz nicht korrekt abgebildet werden. Ferner berechnet das 
hier verwendete Modell eine stationäre Strömung und ist daher nicht in der Lage, den Anstieg der Pfahlbeanspruchung mit der Zeit abzubilden. Um diese „Modellfehler“ zu beheben, ist eine Modell-
erweiterung hin zu einem transienten Modell erforderlich, das in der Lage ist, Kompressibilität des 
Materials zu berücksichtigen. Kompressionseffekte würden sich insbesondere aus dem Vorhandensein 
von Gaseinschlüssen im Boden ergeben. Bei aufbereitetem Boden, wie das in den Modellversuchen 
verwendete Kaolin, ist eine vollständige Wassersättigung eher unwahrscheinlich. In bodenmechani-
schen Ansätzen sind aus einer verringerten Kompressionssteifigkeit des Porenfluids (Gaseinschlüsse) 
resultierenden volumetrischen Dehnungen vernachlässigbar. In fluid-mechanischen Ansätzen haben 
jedoch Kompressionseffekte einen erheblichen Einfluss und sollten berücksichtigt werden. 
Der visko-plastische Ansatz erweist sich in dieser Untersuchung als durchaus vielversprechend, um 
das Verhalten von weichen, bindigen Böden zu beschreiben. Im Gegensatz zur auf der lagrangeschen 
Betrachtung basierenden bodenmechanischen Analyse stellen die auftretenden großen Verformungen 
beim auf der eulerschen Betrachtungsweise basierenden fluidmechanischen Ansatz keine Probleme 
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dar. Dass die visko-plastischen Modellparameter nicht von der Schergeschwindigkeit abhängen, un-
termauert die physikalische Konsistenz solcher rheologischer Ansätze für weiche, bindige Böden. In 
bodenmechanischen Ansätzen muss dagegen eine Geschwindigkeitsabhängigkeit der Scherfestigkeit 
berücksichtigt werden (Leinenkugel, 1976). Nicht zuletzt von Bedeutung: Die für das Bingham-Modell 
benötigten Parameter sind physikalisch begründet und entweder aus Messungen (Viskometerversuch 
oder Messungen mit Flügelsonden) oder über Korrelationsbeziehungen zum Liquiditätsindex ver-
gleichsweise einfach zu bestimmen. 
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Zur Anwendung numerischer Verfahren bei der Berechnung von 
Ufereinfassungen im Bestand 
 
Dr.-Ing. Evelyn Heins, Dr.-Ing. Tim Pucker (Ramboll GmbH, Hamburg) 
 
 
Mit Hilfe von klassischen Berechnungsverfahren sind Uferwände im Bestand häufig nicht nachweisbar. 
Die Ursachen hierfür sind vielfältig, zum Beispiel neue Normung, geänderte Materialkennwerte auf-
grund neuerer Begutachtung, Lastveränderungen oder Alterungsprozesse. Um diesen Umständen me-
thodisch zu begegnen und versteckte Tragreserven zu mobilisieren, bieten sich genauere Berech-
nungsmethoden wie beispielsweise numerischen Verfahren an. Anhand aktueller Projekterfahrungen 
werden Möglichkeiten und Grenzen bei der Anwendung numerischer Verfahren zur Berechnung von 
Kaimauern im Bestand aufgezeigt. 
 
Motivation 
Neu- bzw. Umplanungen mariner Bauwerke im Bestand erfordern häufig den Standsicherheitsnach-
weis von Bestandsuferwänden unter Berücksichtigung heutiger Randbedingungen. Gegenüber dem 
ursprünglichen Ausführungsstand haben sich in der Regel mehrere Aspekte verändert. Hierzu zählen 
insbesondere  
 neue Normung,  
 geänderte Baugrundkennwerte,  
 Laständerungen und  
 Alterungsprozesse.  
 
Beispielsweise wurde das Nachweisverfahren von Uferwänden in den letzten Jahrzehnten dahinge-
hend angepasst, dass das globale Sicherheitskonzept durch das Teilsicherheitskonzept ersetzt wurde. 
Darüber hinaus waren je nach Baujahr der betrachteten Uferwand im Vergleich zum heutigen Stand 
teilweise unterschiedliche Nachweise in der Statik zuführen. Dies kann beispielsweise den Nachweis 
der tiefen Gleitfuge betreffen. Bestandsstatiken enthalten diesen Nachweis gegebenenfalls nicht, wo-
hingegen für eine Nachrechnung nach derzeitigem Nachweiskonzept dieser Nachweis vorgeschrieben 
ist. 
Neben den Anpassungen der gängigen Richtlinien werden häufig Unterschiede zwischen den ur-
sprünglichen Baugrundgutachten und den neuausgeführten Gutachten festgestellt. Ursächlich hierfür 
können beispielsweise neue Erkundungsmethoden und damit verbundene Aufschlussdetails sowie die 
Einführung des Teilsicherheitskonzepts sein. Die Erfahrung zeigt, dass heutzutage häufig vorsichtigere 
Annahmen getroffen werden. Dies führt letztendlich zu einer Anpassung der Bodenkennwerte und des 
Bodenbemessungsprofils. Die Einwirkungen aus aktivem Erddruck sowie das passive Erdwiderlager 
werden entsprechend beeinflusst. 
Zusätzlich zur Berücksichtigung angepasster Angaben zum Boden unterliegen die ausgeführten Bau-
teile Alterungsprozessen. Dies führt zu Querschnittsveränderungen beispielsweise infolge Abrostung 
bei Stahlbauteilen oder biologischer Zersetzungsprozesse bei Holzelementen. Diese Querschnittsver-
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änderungen, in der Regel Querschnittsreduktionen, sind verbunden mit einer Reduktion der zulässi-
gen Schnittgrößen in den betroffenen Bauteilen. 
Eine Betrachtung von Bestandsuferwänden beinhaltet neben den Materialkennwerten eine Ermittlung 
der anzusetzenden Lasten. Durch veränderte Nutzungen und Neuplanungen sind die anzusetzenden 
Lasten auf die Uferwand gegenüber dem Bestand anzupassen. Dies bezieht sich vor allem auf Ver-
kehrslasten, welche durch die angedachte Nutzung maßgebend beeinflusst werden. Weitere Lasten, 
die nicht beeinflusst werden können, sind beispielsweise die Bemessungswasserstände und Kennwer-
te der Tide. Diese können sich über die Zeit vom ursprünglichen Planungszustand bis zur heutigen 
Betrachtung signifikant verändert haben.   
Die zeitliche Entwicklung von Tidehub (vgl. Bild 1) und Tidekurve (vgl. Bild 2) von 1870 bzw. 1955 bis 
2010 am Beispiel des Pegels St. Pauli in Hamburg zeigt, dass sich inzwischen ein deutlich größerer 
Tidehub eingestellt hat. Zudem läuft die Tide heute im Vergleich zu 1955 schneller auf und fällt auch 
schneller wieder ab. Diese Effekte erhöhen die Wasserstandsdifferenz in der Elbe am betrachteten 
Pegel und führen somit im Vergleich zu einer Belastungssituation um 1960 zu einer Erhöhung der 
Belastung von Uferwänden. 
 
  




Bild 2:  Entwicklung der Tidekurve am Pegel St. Pauli (nach: Heyer, 2014) 
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Aufgrund der angeführten Veränderungen in den Randbedingungen zur Berechnung von Bestands-
uferwänden gelingen die Standsicherheitsnachweise für diese Uferwände im Bestand mit klassischen 
Verfahren häufig nicht. Eine Alternative, um versteckte Tragreserven der Uferwand zu berücksichti-
gen, bieten numerische Verfahren. So kann die betreffende Uferwand im Bestand beispielsweise mit 
der Finite-Elemente-Methode (FEM) nachgerechnet werden. 
Die numerische Modellbildung erfolgt unter Berücksichtigung der Empfehlungen des Arbeitskreises 
Numerik in der Geotechnik (2014). Die Tragfähigkeit der betrachteten Bestandsuferwand wird unter-
sucht, indem die Wand mit der FEM simuliert wird. Je nach vorliegender Konstruktion sind zwei- oder 
dreidimensionale Modelle sinnvoll. Es können phasenweise der Herstellvorgang und der Belastungs-
zustand der Wand modelliert sowie die inneren Nachweise der Tragelemente geführt werden, um die 
Tragfähigkeit der Hafenwand und deren Haupteinflussfaktoren zu untersuchen.  
Die FE-Berechnung wird in Anlehnung an den Eurocode 7 (DIN EN  1997-1: 2014-03) ausgeführt. Ent-
sprechend dem Nachweisverfahren 3 nach EC 7 (DIN EN  1997-1: 2014-03) wird die äußere Standsi-
cherheit nachgewiesen. Hierfür sind nicht die berechneten Widerstände, sondern die angesetzten Bo-
deneigenschaften mit entsprechenden Teilsicherheiten zu reduzieren. Dabei ist zu beachten, dass nicht nur der Reibungswinkel und die Kohäsion zu reduzieren sind (phi‘-c‘-Reduktion), sondern auch alle 
weiteren bodenmechanischen Kenngrößen, wie zum Beispiel die Mantelreibungswerte für den Anker 
oder die Spundwand etc.  
Zusätzlich sind mit den aus der FE-Simulation ermittelten Schnittgrößen die inneren Nachweise für 
die Bauteile zuführen. Detailnachweise sind zusätzlich separat zu berücksichtigen. 
Die maßgebenden Schnittgrößen können nach von Wolffersdorff und Henke (2016) durch den Ver-
gleich zweier Berechnungsansätze ermittelt werden. Im ersten Ansatz (OFA – output factoring ap-
proach) wird die numerische Simulation ohne Ansatz von Teilsicherheitsfaktoren durchgeführt und 
erst im Anschluss an die Berechnung die Bemessungsschnittgrößen durch Multiplikation mit den rele-
vanten Teilsicherheitsbeiwerten ermittelt. Dabei ist beim Aufbringen von Eigengewichts- und Ver-
kehrslasten eine Vorfaktorisierung durchzuführen, um den output mit einem konstanten Sicherheits-
faktor multiplizieren zu können.  Im zweiten Ansatz (IFA – input factoring approach) werden die ent-
sprechenden Teilsicherheitsbeiwerte direkt auf die angenommenen Lasten angewendet, sodass das 
Ergebnis der numerischen Simulation direkt den Bemessungsschnittgrößen entspricht. Dies ent-
spricht dem Nachweisverfahren 3 aus dem EC 7 (DIN EN  1997-1: 2014-03). 
In dem folgenden Beispiel wird das kommerzielle Finite-Elemente-Software-Paket Plaxis 2D 2017 für 
diese Simulationen eingesetzt. 
 
Betrachtete Uferwand 
Für die nachfolgende Betrachtung wird eine fiktive Uferwand angenommen, die auf Erfahrungen aktu-
eller Projekte basiert. Die Details hierzu sind in Bild 3 dargestellt. Es wird eine mit einer Schrägpfahl-
konstruktion einfach rückverankerte Spundwand (Länge der Spundwand: 9,50 m, Verankerungslänge: 
15,0 m) im Ist-Zustand betrachtet, welche 2,0 m in lockeren bis mitteldichten Sand einbindet. Landsei-
tig stehen vornehmlich unterschiedliche Auffüllungen (sandige und kohäsive Schichten) und Weich-
schichten (Klei) an. Für das passive Erdwiderlager stehen unterschiedliche Sandschichten an. Die Soh-
le liegt bei -5,5 mNHN, wobei in den ersten 2,0 m Schlick ansteht, welcher für die Berechnungen nicht 
angesetzt wird. 
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Als zusätzliche Auflasten wird lediglich eine Verkehrslast mit 10,0 kN/m² landseitig der Uferwand 
berücksichtigt. 
 
Bild 3:  Details und FE-Modell der betrachteten Uferwand 
 
Klassischer Nachweis 
Für die betrachtete Uferwand können die klassischen Nachweise für den Ist-Zustand (charakteristisch 
gerechnet) nicht erfüllt werden. Maßgebend wird der Nachweis der erforderlichen Einbindelänge. 
Zusätzlich kann der Nachweis der tiefen Gleitfuge mit der vorhandenen Verankerungslänge nicht ge-
führt werden. Die erforderliche Länge der Spundwand wird zu 10,0 m ermittelt. Die vorhandene Länge 
ist mit 9,50 m zu kurz. 
 
Nachweis mit FEM 
Modellbeschreibung 
Ein beispielhaftes zweidimensionales Modell ist exemplarisch in Bild 3 dargestellt. Das numerische 
Modell setzt sich zusammen aus dem Bodenprofil, der Hafenwand als Scheibe mit linear elastischem 
Materialverhalten modelliert, der Verankerungskonstruktion (Schrägpfahl, PSp 30) als eingebetteter 
Balken mit linear elastischem Materialverhalten und den zu berücksichtigenden Lasten. Für die Ufer-
wand wird beispielhaft ein Spundwandprofil Krupp IIIb mit abgerostetem Querschnitt angesetzt. Der 
abgerostete Querschnitt wird berücksichtigt, um die veränderten Eigenschaften der Spundwand im 
derzeitigen Zustand zu beschreiben, welcher neben der verringerten Tragfähigkeit auch eine reduzier-
te Steifigkeit aufweist. Die Höhe des gewählten Modellausschnitts orientiert sich an der maximalen 
Länge der Hafenwand. Die Modellunterkante wird bei -23,0 mNHN, die Absetztiefe der Uferwand 
bei -9,50 mNHN und die Oberkante der Wand bei ungefähr +0,00 mNHN angesetzt.  
An den äußeren vertikalen Rändern des numerischen Modells wird der Modellrand in horizontaler 
Richtung fixiert. Am unteren Modellrand wird die Bewegung des Bodens in vertikale und horizontale 
Richtung fixiert. Die Geländeoberkante kann sich frei in alle Richtungen verformen.  
Für die Modellierung des Spannungs-Dehnungsverhaltens des Bodens während der Simulation wird 
das Hardening Soil Model (Plaxis Manual, 2017) verwendet. Die erforderlichen Bodenmaterialparame-
ter sind in Tabelle 1 für alle Bodenschichten aufgelistet.  
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0.0 18 20 10 27,5 0 0 5.000 5.000 15.000 0,5 0,2 100 
Auffüllung, Klei -0,5 15 15 5 17,5 0 5 2.000 1.600 4.160 0,7 0,2 100 




-6,5 19 21 11 32,5 2,5 0 35.000 30.000 105.000 0,5 0,2 100 
Sand, 
 min.  
mitteldicht 
-10,0 19 21 11 35 5 0 50.000 40.000 150.000 0,5 0,2 100 
 
Zur Modellierung der Interaktion zwischen Boden und den Strukturen werden Interface-Elemente 
(Plaxis Manual, 2017) verwendet. Der Wandreibungswinkel zwischen Boden und Struktur wird auf 
beiden Seiten zu 2/3 des Reibungswinkels des Bodens angenommen. 
 
Ergebnisse 
Die klassischen Nachweise haben eine notwendige Länge der Uferwand von rund 9,55 m ergeben. Der 
Nachweis der tiefen Gleitfuge kann mit der vorhandenen Verankerungslänge nicht geführt werden. Die 
Berechnung mit der FEM zeigt hingegen kein Versagen in der tiefen Gleitfuge und es kann ein Gleich-
gewicht bei der Berechnung der Bestandswand gefunden werden. Die Verformungen des Modells aus 
der FE-Modellierung sind in Bild 4 dargestellt. Es wird ersichtlich, dass der Schrägpfahl sich nicht nur 
entlang der Pfahlachse bewegt, sondern die Ankerlasten auch durch die horizontale Bettung abträgt. 
Der dargestellte Momentenverlauf verdeutlicht diesen Effekt. Es liegen somit statische Reserven im 
System vor, die mit dem klassischen Nachweiskonzept nicht erfasst werden.  
 
 
Bild 4:  Verformung der Uferwand und des Schrägpfahls bei Annahme einer Länge der Spundwand 
von 10,0 m, sowie Biegemomentenverlauf für den Schrägpfahl 
 
Somit ist der Ist-Zustand (charakteristisch), im Gegensatz zu den klassischen Nachweisverfahren, 
nachrechenbar. Innere Nachweise der einzelnen Bauteile wurden bei dieser Betrachtung nicht geführt.  
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Als Sanierungsmaßnahme wird eine 1,0 m hohe Vorschüttung aus Wasserbausteinen betrachtet und 
die Standsicherheitsnachweise im BS-P im Sunk 1 geführt. Mit der FEM kann die Standsicherheit für 
das bestehende System mit der verhältnismäßig schlanken Sanierungslösung aufgezeigt werden. Das 
klassische Nachweisverfahren wird hingegen nur geringfügig von der Sanierungsmaßnahme beein-
flusst und der Nachweis der tiefen Gleitfugen kann weiterhin nicht geführt werden. Zur Erfüllung des 
Nachweises müsste der Anker um 8,0 m verlängert werden. Eine genauere Berechnung des Nachwei-
ses beispielsweise nach Heibaum (1987) wurde nicht geführt. 
 
Zusammenfassung 
Bei der Betrachtung von Uferwänden im Bestand gelingen die Nachweise mit klassischen Verfahren 
aufgrund von vielfältigen Gründen, zum Beispiel neuer Normung, geänderten Kennwerten neuerer 
Baugrundgutachten, Laständerungen oder Alterungsprozessen, häufig nicht. Eine Möglichkeit, ver-
steckte Tragreserven in der Nachweisführung zu berücksichtigen, bieten numerische Verfahren.  
Der vorliegende Beitrag beschreibt eine beispielhafte Uferwand im Bestand in Anlehnung an derzeiti-
ge Projekterfahrungen, die für den derzeitigen Zustand mit klassischen Nachweisverfahren nicht 
nachweisbar ist. Mit Hilfe numerischer FE-Simulationen kann die Uferwand hingegen nachgewiesen 
werden. Hierfür sind die Abbildung des Tragverhaltens der betrachteten Bauteile von entscheidender 
Bedeutung. Es zeigt sich, dass numerische Verfahren eine Möglichkeit darstellen, Tragreserven von 
Bestandsuferwände im Bestand aufzuzeigen. 
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Notizen 
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